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Prologo 


En un enfoque integral para la solucion de los problemas de salud publica 
que confrontan las comunidades , toma peso preponderate la atencion de los 
sistemas de recoleccion y disposicion de las aguas servidas, procurando 
aislarlas del contacto humano y disminuyendo los riesgos a dahos y 
enfermedades. 

Un enfoque de esta naturaleza conduce a proveer a las comunidades de 
sistemas cloacales para la conduction de las aguas , de origen domestico, 
comercial e industrial que en ellas se producen, procurando disehos adecuados 
a cada caso particular en consideracion de las caracterlslicas propias de las 
localidades, tanto de orden tecnico, cotno geoyraficas y socio-culturales. 

Convencido de la importancia que los sistemas cloacales representan para 
el bienestar y salud de las comunidades, he querido en esta obra recopilar 
mucha de la experiencia de nuestros ingenieros y aunar a ella mi modesta 
contribucion para orientar en el diseho de los sistemas cloacales , utilizando 
criterios y discerniendo sobre normas , cuya aplicacion en nuestro medio ha sido 
en su mayor parte de gran utilidad para mejorar, a base de esa experiencia, la 
calidad de los proyectos y obras. 

La determinacion de las cargus para el diseho, ajustadas a valores consonos 
con las caracteristicas de la region, y la inclusion de factores que en la 
realidad tienden a determinar la magnitud de los caudales, aunados a otras 
consideraciones de diseho para procurar el funcionamienlo satisfactory de la 
red cloacal, son aspectos que tienden a optimizar tanto tecnica como 
economicamente las obras de recoleccion de aguas servidas. 

Esta obra, concebida tanto para la ensehanza de la asignatura en 
instituciones de nivel superior , como para el auxilio de los ingenieros 
proyectistas en el diseho de los sistemas cloacales y de drenaje de zonas 
urbanas, analiza los criterios fundamentals, a fin de evitar que la 
inter pretacion equivocada de una norma y su irrestricta aplicacion , pueda 
conducir a contradicciones con el criterio que en ella se fundamenta. 

Los criterios han sido complementados con un extenso numero de abacos y 
tablas de gran utilidad para el diseho y la revision de los proyectos; en este 
sentido, se presentan ejemplos de aplicacion practica a situaciones 
determinadas. 
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Ciertas consideraciones de experiences para el trazado de la red de 
colectores que presentan diversas alternativas de diseno , persiguen dar una 
orientacion acerca de algunas de las variables que deben tomarse en cuenta , 
para el esbozo de la red de cloacas y drenajes. 

Algunos dibujos y fotografias de diversas estructuras, asi como dbacos, han 
sido cedidos por curtesia de los organismos mayormente involucrados en la 
normalization, diseno y construction de obras de esta naturaleza, como son la 
Direccion de Malariologia y Saneamiento Ambiental del M.S.A.S. y el 
Instituto Nacional de Obras Sanitarias (I NOS), han venido a contribuir a la 
mejor utilization y comprension de esta obra, por parte de los profesionales 
con responsabilidades en esta area de la Ingenieria. 

Tambien se trata con suficiente nivel tecnico, un aspecto de mucha 
signification, el cual es con frecuencia subestimado en el diseno de obras de 
urbanismo, y es el relative a la recoleccion y disposition de las aguas de lluvia , 
cuyos efectos economicos pueden llegar a ser de considerable magnitud. En este 
sentido se hace especial andlisis de las caracteristicas predominantes y metodo 
de diseno de las estructuras que constituyen una red de drenaje , de un 
parcelamiento , o desarrollo urbanistico. 

Especial consideration se ha dado a los sistemas de bombeo y las 
estaciones correspondientes, para aquellas condiciones donde ello pueda 
requerirse. 


Caracas, Abril de 1983 


Sim6n Arocha Ravelo 
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CAPITULO I 


Componentes de los sistemas cloacales 

Consideraciones generates. 

Election del sistema. Sislema unitario. Sistema separado. 
Caracteristic.as de las aguas negras. 

Componentes del sislema. 


El desarrollo dc zonas urbanas implica la dota- 
tion dc scrvicios, consonos con la magnitud, impor- 
tancia y auge que vaya adquiriendo una region, ya 
sea en forma planificada o espontanea y que cn to- 
do proyecto debemos anticipar en un plazo prede- 
terminado. Esto supone vialidad, servicios sociales, 
acueducto, cloacas, drenajes, electrification, redes te- 
lefonicas, etc. Aigunos de estos servicios estan inter- 
relacionados de tal manera que su existencia es 
consccucncia o esta limitada a la presencia y/o dcs- 
arrollo dc otro. Esta relacion es muy intima entre las 
cloacas y el acueducto, de forma tal que si bien es 
absurdo pensar en un sistema de recoleccion de 
aguas servidas sin haber dotado a la region de un 
abastecimiento de agua, tambien la construccion del 
acueducto impone la nccesidad de recoger y dar sa- 
lida a las aguas servidas, si es que pretendemos a 
traves dc estos servicios mejorar las condiciones de 
salubridad de la poblacion. 

La recoleccion de esas aguas se hace en el inte- 
rior de las edificaciones a traves de las piezas sanita- 
rias y canerias internas de la construccion. Estas 
constituyen las instalaciones de la edificacion, y su 
diseno atiende a consideraciones de orden practico 
que por razones economicas se basa en las probabi- 
lidades de simultaneidad del uso del conjunto de 
piezas sanitarias. 

Estas aguas usadas y recolectadas deben ser en- 
viadas a un sitio de disposition final donde no ten- 
gan efectos ofensivos ni daninos a la comunidad. 

Hasta el presente, el metodo sanitariamente mas 
aconsejable es mediante la construccion de tuberias 
subterraneas que denominamos Cloacas y que 
conducen dichas aguas a puntos distantes para su 
tratamiento y/o disposicion final. 

Estos colectores cloacales reciben aportes de 
aguas servidas de todo tipo, procedentes tanto de 
uso domestico como industrial, comercial e institu- 


cional, lo cual hace que en su cuantificacion inter- 
vengan algunas consideraciones similares a las que 
determinan los consumos de agua, en los sistemas 
de abastecimiento. 

Adicionalmente a la atencion a dar a estas aguas 
usadas, las zonas urbanizadas modifican la topogra- 
fia y alleran la permeabilidad del suelo, dc forma 
que es necesario canalizar y conducir las aguas de 
lluvias, a fin dc evitar danos a las edificaciones pro- 
pias y vecinas. Estas aguas de lluvia conjuntamcnte 
con las que son recogidas en los lechos dc las vi- 
viendas y demas construcciones deben tambien ser 
conducidas a cauces naturales o cursos de agua sin 
perjuicio del rcsto de la region. 

La recoleccion de las aguas pluviales puede ha- 
cerse en forma separada de las aguas servidas o 
combinada con ellas, siendo determinante conside- 
raciones de tipo economic© para la election del me- 
todo mas aconsejable. Elio es, por tanto, un punto 
de interes que es prcciso considerar como criterio 
basico para el diseno. 

El termino aguas negras se refiere a aquellas 
aguas que contienen excretas o han sido contamina- 
das por ellas y el de aguas servidas generalmente se 
emplea para definir aquellas aguas que han sido 
usadas para fines domesticos como lavado de ropa, 
fregado, higiene personal. Sin embargo, todas estas 
aguas recolectadas en las viviendas o edificaciones y 
conducidas hacia el exterior de las mismas reciben 
la denomination de aguas negras, toda vez que ellas 
han sido contaminadas por excretas. 

Por otra parte, las provenientes de las lluvias que 
son tambien recolectadas en cada edificacion pue- 
den ser conducidas conjunta o separadamente de 
las aguas negras, dando asi origen a un sistema 
de recoleccion unitario o combinado, o, por el con- 
trario, a un sistema de recoleccion separado. 
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ELECCION DEL TIPO DE SISTEMA 

Principal mente existen dos tipos dc sistemas dc 
recoleccion de esas aguas negras o servidas y las 
aguas de lluvia. 


Sistema unitario 

Cuando en una zona urbanizada se recogen con- 
juntamente las aguas negras y las aguas de lluvia, se 
disen an y construyen colectores que denominamos 
sistema unitario, mixto o combinado, el cual debe 
ser capaz de recibir los aportes de aguas dc lluvia y 
aguas negras. descargadas directamenle desde las 
edificaeiones mas rctiradas o comienzo de red, has- 
ta cl ultimo punto de recoleccion. Las condiciones 
para su diseno atienden a aspectos particulars, 
tanto por caracterislicas propias de las aguas que 
conduccn como por su gran variabilidad en los 
caudales. 

FI esquema de la figura 1-1 muestra !o que pu- 
diera ser un trazado en una red de alcantarillado 
para un sistema unitario. 

Eslo supone una red de colectores, capaccs de 
recibir de los empotramientos de las edificaeiones, 
tanto las aguas negras como las aguas de lluvia, y 
que contemple ademas la incorporacion de las 
aguas de lluvia que escurren superficialmentc por 
calles, aceras y areas publicas, a traves de obras de 
captacion (sumidcros) ubicados convenientemente. 


Sistema separado 

Un sistema separado contempla una red cloacal 
para conducir las aguas negras y otra red de tube- 
nas que, conjuntamente con las estructuras especia- 
les de recoleccion, conduciran exclusivamente aguas 
de lluvia, constituyendo asi el alcantarillado de 
aguas pluviales. 

Este sistema supone que, tambien las edificacio- 
nes recogcn separadamente sus aguas: descargando 
a la calie las aguas de Iluvias, donde scran recogidas 
en sumideros y enviadas por la red de colectores 
pluviales hasla un cauce natural, y por otra parte, 
conduciendo las aguas negras o servidas hasta la 
tanquilla de empotramiento de la edificacion para 
incorporarlas al sistema cloacal. 

El esquema de la figura 1-2 representa lo que 
pudiera constituir una red cloacal de aguas negras y 
una red de alcantarillado de aguas de lluvia (sistema 
separado), para la misma zona de la region anterior. 

Las Normas del institulo Nacionai de Obras Sa- 
nitarias 1 eslablecen que «se debera adoptar el siste- 
ma separado, y solamente en aqucllos casos sufi- 
cientemente justificados se podra autorizar otro sis- 
tema por via de cxcepcion». 

Sin embargo, a fin de orientar al lector acerca dc 
las condiciones que privan para una decision de esta 
naturaleza, vale la pena hacer algunas censideracio- 
nes acerca de los criterios que conduccn para la 
eleceion del tipo de recoleccion mas aconsejable. 



AGUAS NEGRAS 

AGUAS DE LLUVIA 

Fig. I -1.— Esquema de un sistema unitario de recoleccion de aquas 
servidas y aguas de lluvia. 
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Fig. 1-2. — Esquema de un sistema separado de recoleccion de aquas 
ser vidas y aquas de tluvia. 


Habia sido practica usual o predominance, el 
construir sistemas de recoleccion para aguas negras 
y de lluvia en un solo conducto; de alii que muchas 
ciudades dispongan en un gran porcentajc redes 
unitarias o combinadas. Esto parcce ser una razon 
valida para que en algunos casos, donde existiendo 
un alto porcentaje de area que dispone de sistema 
unitario, se considere preferible que ampliaciones y 
nuevos desarrollos de esa region mantengan un di- 
seno, atcndiendo a un sistema unico de recoleccion 
de aguas negras y de lluvia. 

El mayor conocimiento y celo actual por los 
problcmas de degradation de los rios por estas des- 
cargas y la necesidad de un tratamiento previo para 
su utilization obliga a pensar que los costos han de 
privar para una selection adecuada, ya que tanto 
los requerimientos sanitarios particulares de cada 
caso como los costos de operacion y mantenimiento 
pueden inclinar hacia el sistema separado, aun en 
areas con alto porcentaje de construccion operando 
con redes cloacales unitarias o combinadas. No ca- 
be entonces la menor duda de que, en una fase ini- 
cia! de desarrollo, el sistema separado ofrecera mul- 
tiples ventajas sobre un sistema unitario. 

Puede tenerse la falsa impresion de que un siste- 
ma unitario o combinado resulta mas economico 
que un sistema separado, y es posible que bajo cier- 
tas condiciones ello pueda ser cierto solo en lo que 
se refiere a costos iniciales de construccion, pero di- 
ficilmente en terminos de costo total capitalizado 
pueda lograrse un sistema unitario que aventaje 
economicamente a un sistema separado. Si bien es 
cierto que el primero utiliza un solo conducto para 


ambas aguas, este no aprovccha la capacidad de 
conduction para aguas de lluvia que nos ofrecen las 
cunetas y calles hasta determinadas longitudes, y, 
mas aun, el incremento de los volumenes aumenta 
los costos de tratamiento y de operacion y manteni- 
miento, lo cual hacc generalmente mas costoso para 
el periodo de diseno una red unitaria, respecto a 
redes separadas. 

Otra consideration de importancia que hace mas 
aconsejable el sistema separado es el hecho de que 
se requieren mayores profundidades de la excava- 
tion de las que pudieran requerirse para tuberias de 
igual diametro que conduzcan aguas de lluvia sola- 
mente. 

Pero indiscutiblemente que una de las razones 
mas poderosas para inclinarse por un sistema sepa- 
rado es el hecho de tener que dar un tratamiento a 
las aguas, previamente a su descarga a un curso re- 
ceptor, por cuanto los costos del mismo son signifi- 
cativamente mayores que para los volumenes de 
aguas negras solamente. 

Es tambien conveniente senalar que cuando se 
tienen zonas bajas que ameritan bombeo de sus 
aguas negras y de lluvia hacia los colectores princi- 
pales de la red, se puede decir axiomaticamente que 
se impone el sistema separado, tambien por razones 
tecnicas y economicas. 

Por lo demas, no debe descartarse, en algunos 
casos donde exista un sistema combinado, la posibi- 
lidad de usar parte de la ciudad con sistema separa- 
do y parte con sistema unitario, con lo cual pueden 
lograrse beneficios economicos. 
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CARACTERISTICAS DE LAS AGUAS 
NEGRAS 

Las caracteristicas de los desechos que constitu- 
yen las aguas negras transforman totalmente la cali- 
dad del agua del abastecimiento publico, haciendola 
nociva y perjudicial. Pero bajo el punto de vista 
hidraulico altera en muy poco su condicion original 
de fluido liquido. Por esta circunstancia, se conside- 
ra que las aguas negras tienen las mismas caracteris- 
ticas hidraulicas de flujo que las del agua, y que las 
leycs que gobiernan la hidraulica son tambien apli- 
cables a las aguas negras. 

Las caracteristicas de las aguas negras y residua- 
les, pucden influir en el material de conduccion y 
en el diseno de ciertas estructuras y estaciones de 
bombeo, por lo cual algunas consideraciones al res- 
pecto se consideran pertinentes. 


Solidos totales 

* as aguas negras de uso domestico consisten 
principalmente en aguas de lavado de ropa, fregado, 
asco personal y usos sanitarios, las cuales suelen 
contener entre 600 y 800 mg/lt de materias solidas 
tales como excrementos, jabones, grasas, restos ali- 
menlicios, papeles y Irapos. 

De acucrdo a lo reportado por el profesor Gus- 
tavo Rivas Mijares en fa refercncia 2 « Invest igaciones 
realizadas sobre la composition de Uquidos cloacales 
en Venezuelan: se tiene para areas investigadas en 
diversas ciudades los valores siguientes: 


Maracay Mare 

Solidos Totales (mg/lt) 743 582 


Planta 

Exp. 

UCV 


640 



Se considera ademas que aproximadamente el 50 
por 100 de estos solidos estan en sofucion y el otro 
50 por 100 esta en suspension o flotando. 

Esta caracteristica altera un poco el peso especi- 
fico, lo cual tiene imporlancia en la determinacion 
de la potencia requerida cuando sea necesario la 
instalacion de estaciones de bombeo. Para efectos 
practicos, puede estimarse la graved ad especifica del 
liquido cloacal en aproximadamente 1,04. 

Ademas, reviste gran importancia, por el hecho 
de que la conduccion de sedimentos y acumulacion 
de los mismos en las tuberias, crea condiciones no 
aconsejables, tanto desde el punto de vista tecnico 
como sanitario, lo cual obliga a pensar al proyectis- 
ta hacia velocidades que para la condicion real de 
funcionamiento hagan posible el arrastre del mate- 
rial sedimentable. Debe hacerse hincapie en que esta 
consideracion debe tenerse presente para condicio- 
nes reales de flujo y no para situaciones que solo 
teoricamente satisfarian una condicion de arrastre. 
Mas adelante, al tratar el diseno de colectores, hare- 
mos un analisis que explique el enfasis que se ha 
querido senalar en esta consideracion. 

En diversos trabajos de investigacion realiza- 
dos por la U. S. Environmental Protection Agency 
(EPA-625/1 -74-005) se reporta: que para velocidades 
reaics de 2 pies/sg (0,60 m/sg), el arrastre de solidos 
es eficiente; para velocidades de flujo del orden de 
1,4 a 2 pies/sg (0,43 a 0,60 m/sg) se acumula en el 
iondo materia inorganica; para velocidades com- 
prcnd id as entre 0,30 y 0,43 m/sg se acumula, ademas 
de materias inorganicas, solidos organicos que se 
mueven lentamente en el fondo y generan produc- 
cion de sulfuro de hidrogeno y que para velocidades 
menores a 1 pie/sg (0,30 m/sg) se acumula mucha 
materia tanto organica como inorganica creando se- 
veros problemas de produccion de sulfuros. 

Las figuras 1-3 muestran estas condiciones. 






Fig. 1-3. Acumulacion de sedimentos en el fondo de un colector: al v > 0.60 m/s 
b) 0.40 <v <0.60 m/s . c) 0.30 <v <0.40 m/s. d) v <0.30 m/s. 
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CUADRO 1-1 


ANALIS1S QUtMICO SANITARIO TIPJCO 
LIQUIDOS CLOACALES (En mg, /It) 


Contribuyentes Me dios 


Solidos totales 500 

Solidos volatiles 350 

Solidos fijos 150 

Solidos suspendidos totales 300 

Solidos suspendidos volatiles 300 

Solidos suspendisos fijos 250 

Solidos disueltos totales 200 

Solidos disueltos volatiles 100 

Solidos disueltos fijos 100 

Solidos scdimentales (ml/1)* 8* 

DBO-5 dias, 20 C 200 

Oxigeno consumido 75 

Oxigeno disuelto 0 

Nitrogcno total 50 

Nitrogcno organico 20 

Nitrogcno amoniacal fibre 30 

Nitrogeno Nitritos (RNO z ) 0,05 

Nitrogeno Nitratos (RNO,) 0,20 

Nitrogeno Cloruros 100 

Nitrogcno Alcalinidad (CaCO,) 100 

Nitrogeno (irasas 20 


(*) No en mg/1. 


Sulfuro dc hidrogeno 

La production dc sulfuro de hidrogeno cs un 
factor negative) en las redes cioacales por su poder 
eorrosivo y su desagradable olor. Por ello, una con- 
sideration importante para el diseno consiste en la 
prevention de su formacion. 

La cantidad de sulfuro producido varia con la 
concentration del liquido cloacal, la temperatura, cl 
diametro de la tuberia y el tiempo de retencion, Ba- 
jo esta consideration, si el periodo de retencion es 
menor de 15 minutos, no se desarrollaran concen- 
traciones serias de sulfuro de hidrogeno. 

«En aguas negras altamente concentradas, y si la 
temperatura es relativamente alta, se requerira apro- 
ximadamente dc una velocidad de 0,90 m/sg a 
1.05 m/sg en un colector fluyendo libremente, a fin 
de prevenir la formacion de sulfuro de hidrogeno» 3 . 

Los problemas que puede ocasionar la forma- 
cion de sulfuro de hidrogeno, generalmente ocurrcn 
en los conductos solo en longitudes grandes, por su 
acumulacion excesiva en la tuberia sin oportunidad 
de ventilation, produciendose olores, corrosion, in- 
crement de la demanda de cloro y mayores dificul- 
tades de tratamiento. Generalmente, el sulfuro de 
hidrogeno esta disuelto en el agua, siendo mayor a 
bajo pH y puede liberarse en grandes cantidades 
dentro de bocas de visita con caidas grandes, crean- 
do ambientes letafes. 



Fig. 1-4. — Acumulacion de sulfuro de hidrogeno en 

colectores cioacales y accion destructiva sobre colec- 
tores de concreto. 

Esta condition de peligrosidad debe alertar al 
proyectista, a fin de prevenir tal posibilidad, sobre 
todo en conductos largos, manteniendo velocidades 
de escurrimicnto adccuadas, evitando puntos de alta 
turbulencia y longitudes de colectorcs fluyendo a 
presion o a capacidad plena (Fig. 1-4). 

Otros aspectos de consideration de las aguas ne- 
gras son los relativos a Demanda Bioquimica de 
Oxigeno (D.B.O.), Demanda Quimica de Oxigeno 
(D.Q.O.), Oxigeno Disuelto (O.D.), pH, temperatu- 
ra, etc., pero cuyas considcraciones son mas propias 
para una obra sobre tratamiento de aguas residua- 
ies que para el diseno mismo de la red, por lo cual 
no sc hacen mayores comentarios al respecto. 

Para information del lector, se presenta el cua- 
dro I- 1 , tornado de «Tratamiento de aguas residua- 
les » , de Rivas Mijares 4 . 

Las caracteristicas mencionadas inciden en el di- 
seno, tanto para la determinacion de velocidades 
apropiadas que eviten la deposicion de sedimentos, 
como en la seleccion del material de construction de 
los conductos. 

COMPONENTES DEL SISTEMA 

Consideremos pnmeramente una red de colecto- 
res de aguas negras de un sistema separado: 

Una red de alcantarillado de aguas negras esta 
constituida por: el ramal de empotramiento, que es 
la tuberia que, partiendo de la tanquilla en el borde 
de la acera, va hasta el colector cloacal que esta 
enterrado en la calle y pasa mas cerca de la vivien- 
da (Fig. 1-5). 

Este rama! de empotramiento tendra un diame- 
tro de acuerdo al gasto correspondiente de la edifi- 
cation que sirve, pero en ningun caso dicho empo- 
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Fig. 1-5. — Ramal de empotramiento tipico. 


tramicnto dcbe ser inferior a 150 mm de diametro, 
siendo I por 100 la pendiente minima aconsejable. 

Las cloacas de empotramiento dcberan cumplir 
las espccificaciones del articulo .333 de las «Normas 
set mi arias para proyecto, construction, reparation y 
rcfonna de edificios » , Gaceta Oficial niimero 752, 
Lxtraordinaria 5 , que dice: 

Art. 333. La acometida a la cloaca publica debe 
haccrsc por medio del cachimbo previsto para tal fin. Si 
estc no existe, sc permitira bacer cl empotramiento 
directamcntc cn el colcctor publico, siempre que sc 
cumplan los siguientes requisilos: 

a) No se efectuaran dos empotramientos cn el 
mismo sitio, aun cuando sea en lados 
opuestos del colector. 

b) Se tratara de que la perforacion hecha en el 
colector con el objeto de empotrar la cloaca 
del cdificio resulte aproximadamente del 
mismo diametro del tubo de empotramiento. 

c) La junta sc hara con mortero de cemento 
de excelente calidad, de no menos de 8 cm 
de espesor. y en forma que quede complcta- 
mente estanca. 

d) El empotramiento se hara eon una Ye en 
direccion de la corricnte cuando cl diametro 
del colcctor publico sea menor dc 45 cm. 

En caso dc ser mayor, podra hacerse en an- 
gulo de 90". 

e) Cuando por razones de topografia se haga 
nccesario empotrar dos viviendas en un 
mismo ramal dc empotramiento, esto sc ha- 
ra en una tanquilla debajo de la acera. 

0 La pendiente del ramal de empotramiento 
estara comprendida entre I y 10 por 100. 

g) El empotramiento se hara en forma tal que 
la cresta del tubo de empotramiento quede 


0,20 m mas abajo que la parte inferior de la 
tuberia de agua potable. 

h) La profundidad del tubo de empotramiento 
en la acera estara comprendida entre 0,80 y 
2,00 m. 

i) Al efectuar el empotramiento sc evitara que 
caigan denlro del colcctor, mortero, cscom- 
bros, tierra u otros materials que puedan 
obstruirlo. 

j) F.l tubo empotrado nunca debera sobresalir 
dentro del colcctor al cual se empotra. 

k) El diametro minirno del empotramiento se- 
ra de 15 cm. 

Para cada parcela debera instalarse una tuberia 
de empotramiento, cuyo diametro minimo estara de 
acuerdo a la dotation de agua correspondiente. A 
tales efectos, las Normas del Ministerio de Sanidad 6 
recomiendan los diametros minimos senalados en el 
cuadro 1-2. 


CUADRO 1-2 

DIAMETROS MINIMOS DE LAS TUBERIAS DE 
EMPOTRAMIENTO Y DIMENSIONES MINIMAS DE 
LAS TANQIIILLAS DE EMPOTRAMIENTO, SEGl'N LAS 
DOTACIONES DE AGUA ASIGNADAS A LAS 
PARCELAS EN LT/D1A 


Dotacibn asignada 
a la parcela 
o lote en It/dia 

Diametro minimo 
de la tuberia 
de empotramiento 

Dimensiones minimas 
de la tanquilla 
de empotramiento 

mm 

Pulgadas 

mm 

Pulgadas 

Hasta 1 5.000 

150 

6 

250 

10 

De 15.001- 45.000. 

200 

8 

300 

12 

De 45.001-100.000.. 

250 

10 

380 

15 

De 100.001-200.000.. 

300 

12 

457 

18 

De 200.001-400.000.. 

380 

15 

610 

24 
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Tanquilla de empotramiento 

La tanquilla de empotramiento normalmente se 
ubica debajo de la acera, preferiblemente en el pun- 
to mas bajo del frcnte de la parcela. Generalmente 
se construyc con tuberia de concreto, cuyo diametro 
mini mo es de 250 mm, incrementandose este de 
acucrdo a la dotation, como se senala en el cuadro 1-2. 

La ligura 1-6 presenta en detalle la tanquilla de 
empotramiento tipico. 


BOCA DE VISITA 

Son estrueturas generalmente compuestas de un 
cono excenlrico, cilindro y base que permiten el ac- 
ceso a los colectores cloacales y cuya ubicacion, tipo 
y caracteristicas estan senaladas en el art. 336 de las 


« Normas e instruct ivos para el prayer to de alcantari- 
llado», del Instituto National de Obras Sanitarias 1 . 

De acuerdo al articulo senalado, deberan pro- 
yectarse bocas de visita: 

a) En toda intersection de colectores del siste- 
ma. 

b) En cl comienzo de todo colector. 

c) En los tramos rectos de los colectores, a una 
distancia entre ellas de 120 m., para colecto- 
res hasta 0 0,30 m {12”) y 150 m para co- 
lectores mayores de 0 0,30 m (0 12”). 

d) En todo cambio de direction, pendiente, dia- 
metro y material empleado en los colectores. 

e) En los colectores alineados en curva, al co- 
mienzo y fin de la misma y en la curva a 
una distancia de 30 m entre ellas, cuando 
corresponda. 
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Un detalle de bocas de visita se presenta en la 
figura 1-7. 

TRAMOS 

Se denomina tramo a la longitud de colector 
cloacal comprendido entre dos bocas de visita conti- 
guas. El diametro y demas caracteristicas de cada 
tramo, estan determinados por el gasto o caudal de 
diseno correspondiente. El tramo se identifica por 
las bocas de visita que lo comprenden. Ejemplo: 
Tramo A1-A2; Tramo B3-B4, etc. 

CORTE 

RED DE COLECTORES 

La red esta constituida por todo el conjunto de 
tramos; y cn ella podemos definir a un colector 
principal, el cual recibe los aportes de una serie de 
colectores secundarios que, de acuerdo a la lopogra- 
fia, sirven a diversos sectores de la zona urbanizada. 
El colector principal toma la denomination de co- 
lector de descarga o emisario a partir de la ultima 
boca de visita del tramo que recibe aportes domici- 
liarios, hasta el sitio de descarga en la planta de 
tratamiento o en un curso superficial. 

Las Normas del Ministerio de Sanidad y Asis- 
tencia Social 6 , definen al colector principal como 
una «Sucesion de tramos de cloacas, que partiendo 
de la boca de visita de comienzo del emisario y, en 
sentido contrario al flujo, sigue la ruta de los gastos 
mayoress 




PLANTA 

Fig. 1-7. — Boca de visita tipica. 



8 Cloacas y Drenajes 




Cad a co lector secundario, define una hoy a se- 
cundaria y el colector principal abarca toda la zona 
en estudio. 

Se denominan colectores secundarios a aquellos 
colectores que reciben los aportes de aguas negras 
de pequenas areas, pudiendo recibir las aguas ne- 
gras de varios tramos laterales y descargando en el 
colector principal. 

Notacion 

A fin de facilitar la ubicacion de las bocas de 
visita y de identificar los tramos y colectores de una 
manera sencilla, resulta buena practica usar ejes, 
idcntificandolos con letras en un sentido, y numeros 
en el otro. 

En la figura 1-8, el colector principal puede iden- 
tificarse mediante las notaciones B2-B4-C4-D4-E4, 
un colector secundario seria el C1-D1-D2-D4, el cual, 
rccibc a su vez a los laterales E2-E1-D1; Cl-D'2-D2 
y al E2-D2; otro colcctor secundario seria el Al-Cl- 
C2-C3-C4, el cual recibe a su vcz 3 laterales identifi- 
cador como A1-A2-C2; D2-C2 y D3-C3. 

Un esquema de la red de colectores cloacales co- 
rrespondiente a la zona a desarrollar, se presenta en 
la figura 1-9, destacandose el colector principal. 

Esquemas separados de los colectores secunda- 
rios se presentan en las figuras I- 10 y I- 1 I, el prime- 
ro corresponde a la hoya secundaria dcfinida por el 
eje C1-D1-D2-D4 con sus afiuentes correspondien- 
tes y el segundo al de la hoya cuyo eje A1-C1-C2- 
C3-C4 recibe los aportes de los tramos que descar- 
gan a el. 

Observese que ambos colectores pueden tener en 
el punto Cl una boca de visita comun. 


Cl 01 El 



Fig. 1-10. — Colector secundario CI-D1-D2-D4 y tra- 
mos afiuentes. 


Al Cl 



Fiy. I-ll. — Colector secundario AI-CI-C2-C3-C4 y 
tramos afiuentes. 
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Fig. 1-9. — Colector principal y afiuentes secundarios. 
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CAPITULO II 


Determinacion del caudal de diseno 


Gusto a caudal de diseno. 

Aquas provenientes del acueducto. 

Curva de v ariaciones horarias >> de descargas acumuladas. 
Zonijicacion. Normas sanitarias. 

Aquas de infiltracion del subsuelo. 
Empotramiento clandestino de aquas de lluvia. 

C ureas de imensidad de lluvia. 

Periodo de diseno. 


Una estimation del caudal de aguas ncgras co- 
mo base para el diseno de la red de colectores cloa- 
cales, comprende determinaciones de varios aportes 
que de la manera mas aproximada o cxacta posible, 
debe hacerse a fin de lograr un diseno ajustado a 
condiciones reales. Con frecuencia se observan co- 
lectores trabajando sobrecargados o desbordandosc 
por las bocas de visita, a causa de imprecision cn 
los calculos. 


. l , . n M C ? i if i, ^ ioncs rca,i2ad as cn diversas ciuda- 
dcs ' han evidcnciado que ios colectores de 
aguas ncgras reciben los aportes de agua de tres 
procedencias diferentes. 


Las aguas servidas provenientes del acueducto, 
ias^aguas que se infiltran a I colector procedentes del 
subsuelo, y aguas de lluvia que clandestinamente 
empotra cicrto porcentaje de las viviendas de la lo- 
cal id ad. 


A menos que se tcngan ciudades o areas cuyo 
grado de control sobre la posibilidad de explotacion 
de fucntes privadas de abastecimiento de agua sea 
tal que garantize su no utilization; el considerar un 
factor de diminution del gasto de diseno (factor de 
reingreso), por razones de riego, procesos industria- 
les y otros, puedc resultar una temeridad en el diseno. 

Totnando la curva tipica de variaciones horarias 
(big. II- 3 ), del libro « Abastecimiento de aqua. Teona v 
diseno» , podemos construir la curva de descargas 
acumuladas, las cuales, asumimos se corresponden. 
Esta ultima consideration compensa las disminu- 
ciones resenadas, con los aportes por fuenles priva- 
das no contabilizadas en dicha curva. 

Cuando no sc dispone de una curva tipo, puede 
asumirse un consumo per capita por dia, o bien 
basandose en las Normas Sanitarias 5 , utilizar cifras de 
consumo de acuerdo al uso de la tierra. 


Aguas servidas provenientes del acueducto 


Ob via men te que el primer aporte a considerar 
en un sistema de aguas negras, es el relativo a las 
aguas provenientes del abastecimiento, por lo cual 
debe considerate a la curva de consumos acumula- 
dos, transformada en curva de descargas acumula- 
das come un buen indicador de la cantidad de 
aguas negras que reciben los colectores cloacales. 


Si bien es cierto que no todo el volumen c 
aguas del acueducto que se consume en una edificj 
uon regresa a las cloacas, tambien es verdad que e 
una gran mayoria de ciudades existen fuentes priv^ 
das de abastecimiento, ya sea con fines industrial 
comerciales o domesticos que compensan esa dismi 
nucton, y que como no forman parte del sistema de 
acueducto, no se contabilizan. 



big. II-!.— Curva tipica de variaciones de consumo 
de agua. 
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Para fines de diserio, el gasto (It/sg) de aguas ne- 
gras, sera el que corresponda a la hora de maxima 
descarga o dcscarga maxima horaria (Q max h), cu- 
yo valor, determinado para los abastecimientos de 
agua, es Q mix h = K 2 x Q m , siendo K 2 un valor 
comprendido entre 2 y 3 7 , y Q m el consumo me- 
dio de agua del sistema de abastecimiento de agua, 
para el periodo de diseno considerado. 

La grafica de la figura II- 1, que representa una 
curva tipica de consumo de agua, nos permitira 
eonstruir la curva de descargas acumuladas a fin de 
determinar los aportes por este concepto, a conside- 
rar cn el diseno del colector cloacal. (Fig. 11-2). 

La figura 11-3 representa la curva de un dia tipi- 
co de las descargas de aguas servidas de origen do- 
ttiest ico, en epoca de sequia (tomada de EPA-625/1- 
77-009). 

En este caso, cuando para el diseno de la red 
cloacal se utilizan los datos del abastecimiento de 
agua, obtenidos como mediciones del registrador to- 
talizador, no hay diferenciacion entre las aguas 


usadas de origen domestico, de las dc origen 
comercial, industrial o institucional, y se asume, por 
tanto, que todo el caudal de aguas que entrega el 
acueducto a la poblacion, lo reciben los colectorcs 
cloacales en forma similar, con cierto dcsplazamien- 
lo en el tiempo. Para fines practices, este desplaza- 
miento no afecta el diseno, pues debe darse capaci- 
dad a las instalaciones para satisfacer el maximo 
caudal que en forma instantanea pueda rccibirse de 
todo el area a servir. 

Vale la pena senalar nuevamente, que si bicn es 
verdad que no todo el agua que entrega el acueduc- 
to a la poblacion, regresa al sistema cloacal, existen 
otras fuentes de abastecimiento privado que no con- 
tabiliza el medidor del acueducto y cuyo aporte 
compensa las disminuciones del gasto por razones 
dc perdidas o fugas en las tuberias de abastecimien- 
to, riego, lavado de carros, etc. 

Basado en este criteno, es que se estima que el 
gasto a considerar como aporte para el caudal de 
diseno dc los colectores cloacales, proveniente del 
acueducto, sea equivalcnte al del consumo maximo 
horario. 



FlG USDS DE AGUA EN VIVIENOAS MEDICIONES DE DESCARGA l/d/viv 

Fig. II-2. — Curva tipica de descarga de aguas servidas de 
diferentes usos domesticos. 
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HO«AS 

Fig. 1 1-3. — C.urva de variation de descargas de aguas ser- 
vidas y DBO. 


C’uando no sc disponga de la curva de variacio- 
ncs de consumos, pero se tenga la informacion de la 
zonificacidn del area a desarrollar, se puede determi- 
nar el gasto medio como la suma de las dotaciones 
correspondientes (lt/sg) y seleccionar el factor K 2 , de 
acuerdo a las caracteristicas de la poblacion. 

A elect os de estimar este factor, Fair & Geyer 
citan el trabajo de Harmon W. G. B , el cual sugie- 
re la expresion 

°j^l_ =, i8+ v /p )/ (4 + ypj. 

W promedio 

Esta formula emplrica permite construir la curva de 
ta figura 1 1-4, utilizable para la estimacion del K 2 - 

A continuacion, se presenta un cuadro guia para 
estimacion de caudales de descarga en algunos esta- 
blecimientos, tornado de Water & Sewage Works 9 , 
el cual contiene aiguna informacion que puede 
complementar las normas referidas en la Gaceta 
Oficial n. 1 ' 752 — extraordinaria — para algunos ca- 
sos no contcmplados alii. 

Las Normas del INOS 1 en los articulos 3.7, 3.8, 
3.9, 3.10 y 3.11 consideran lo siguiente. 


3.7. Calculo del gasto de proyecto en sistemas para 
aguas servidas. 

«Para determinar el gasto de proyecto de un sistema 
de alcantarillado de aguas servidas, se deberan considerar 
los siguientes aportes de agua». 

a) Negras domiciliarias. 

b) Industriales. 

c) Comcrciales. 

d) Institucionales, y 

e) de inliltracion. 

El autor observa que en la norma no se incluye el 
aporte por empotramientos clandestinos de aguas de llu- 
via, por lo cual mas adelante abordamos en detalle este 
aspecto. 

En la determinacion del primero de los aportes 
senalados en el aparte 3.7, las mismas normas defi- 
nen en el articulo 3.8, que «E1 valor de gasto maxi- 
mo (promedio diario anual) de las aguas negras do- 
miciliarias, se obtendra aplicando la formula si- 
guiente: 

Qmax AN Qmed^pX K. X R 

donde: 

Q me dAP = Gasto medio (promedio diario anual) del 
acueducto A.P que abastece la localidad. 
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Fig. 1 1-4. — Curva para factor de poblacion ( K 2 ). 
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K = Coeficiente que es funcion de la pobla- 
cion futura de la zona; sus valores son: 

Hasta 20.000 habitantes 3,00 

de 20.001 a 75.000 habitantes.. 225 
de 75.001 a 200.000 habitantes. 2^00 
de 200.001 a 500.000 habitantes 1,60 
Mayor de 500.000 habitantes. . . 1,50 

R = Coeficiente de gasto de reingreso, igual a 
0,80. 

Luego, el articulo 3.9 fija las caracteristicas y 


condiciones de reception de las aguas industriales a 
los colectores cloacales, asi: 

3.9. «La aceptacion de las aguas residuales in- 
dustriales en un sistema de alcantarillados, estara 
condicionada a un tratamiento previo, el cual sera 
fijado cn cada caso por las autoridades competen- 
tes, pero nunca el pH de las mismas sera menor de 
5.5 ni mayor de 8.5. » 

3.9.1. El aporte de las aguas residuales indus- 
triales en el sistema de alcantarillado, puede variar 
ampliamente. Debera tenerse en consideration para 
la determination de este gasto: el tipo de industria, 
tamano de la planta, tipo de supervision y en todos 
los casos, las circunstancias presentes y futuras. 


CUADRO II-l 

CAUDAL DE AGUAS NEGRAS Y DBO 


FST A BLF.CI M ) UNTO 

Caudal 

(It/dia) 

ppm 

D.B.O. 

kg/dia 

A PART A MENTOS 

1 Habiiai'i/in: 

a) Pequeno 

570 

204 

0,118 

b| Mcdiano 

660 


0,140 

c) Grande 

755 


0.155 

7 Habitadones: 

a) Pequeno .... 

850 


0,170 

b) Mcdiano .... 

990 


0,205 

c) Grande 

1. 100 


0,232 

3 Habit Minnes. 

a) Pequeno 

1.100 


0,232 

b) Mcdiano 

1 325 


0,273 

cl Grande . . 

1.500 


0,309 

4 Hahitanones: 

a| Pequeno 

1.415 


0,291 

b) Mcdiano . . 

1650 


0.341 

t| Grande 

.. 1.900 


0.386 

AEROPUF.RTOS 

a) Por emplcado 

40 

720 

0,027 

b) Por pasajero 

10 

790 

0.0(0 


AUTO-C1NLS 

Por espacio para carro 

20 

1.200 

0,023 

INDUSTRIAS 
a) Por empleado 

55 

400 

0,023 

b) Por ducha/persona. . . 

20 

480 

0,010 

c) No incluye aguas residuales in- 
duslriales ... 




CENTRO DL MAQUINAS DE 
LAVAR ROPA (dc monederos) 

al Por Maquina 1.500 310 0.477 


ESTABLEC1MIENTO 

Caudal 

(It/dia) 

ppm 

DBO. 

kg/dia 

ZONAS PARA MOTOR-HOME 
a) Por espacio 

1.100 

265 

0,309 

MOTELES-HOTEl.F.S 




Por persona 

190 

360 

0,068 

(Asuma 2 pcrs/liabilacion min.) 




R F.ST A U R A N T F.S (24 boras de scr- 




vicio) 




a) Por asiento 

225 

1.200 

0,273 

b) Por emplcado 

95 

290 

0.027 

c) Salon de espera o fumar .... 

190 

408 

0,077 

RESTAURANTES (12 horas dc scr- 




vicio) 




a) Por asiento 

150 

1.200 

0,182 

b) Por empleado 

55 

480 

0,027 

c) Salon de espera o fumar . . 

130 

325 

0,045 

CAFETERIAS (6 horas de servicio) 




a) Por asiento 

25 

1.200 

0.027 

BARES (no sirven comida) 




a) Por asiento 

40 

600 

0,023 

SALONES DE FIESTA 




a) Por asiento 

20 

1.200 

0,023 

CLUBS 

a) For miembros 

190 

240 

0,045 


CENTROS COMERCIALES (no 
incfuyc lavanderias ni locales con 
expendios de alimento) 

a ) Por m 2 4,3 0,014 

b) Por sala de bairn 1.50(7 <f023 

cl Por emplcado 95 240 0^02.7 
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3.9.2. Sc dcbcra considerar ademas, como 
aporte de [as aguas residuales industriales, aquellas 
quc no provienen del acueducto, como aguas de 
refrigeracion y de otros procesos industriales que 
procedan de otras fuentes de aprovisionamiento 
privado, tales como pozos profundos, lomas cn 
rios, manantiales y otros posibles aportes. 

3.9.3. Se determinara para cada industria, en 
lo posible, el gasto maximo de sus aguas residuales, 
y las boras del dia en que se produzcan. 

3.9.4. Cuando en una localidad exista una zo- 
na industrial que no ha comenzado a dcsarrollarse, 
se tratara de obtener en lo posible, la information 
corrcspondiente a los distintos tipos de industria 
que se inslalaran en la misma, y se determinaran 
con cierta aproximacion, los respectivos gastos ma- 
xi m os de aguas residuales. 

3.9.5. «En caso de que no sea posible obtener 
la informacion indicada procedentemente, se podra 
aplicar un cocficicntc de gasto de aguas residuales, 
comprendido entre los siguienlcs valores externos: 
1,5 It/sg/ha brula y 3,0 It/sg/ha bruta». 

3.10. Cdlculo del gasto de las aguas servidas 
par contribution comercial 

«La contribucion comercial en las aguas servi- 
das se estimara en It/sg/ha bruta. basado en el estu- 
dio dc las ofertas comcrcialcs ya desarrolladas en 
otras localidades y en las dotaciones dc agua quc sc 
asignan al rcspeclo cn las “Normas Sanitarias del 
Mimsterio de Sanidad y Asistcncia Social”. Se debe- 
ra aplicar cn cstc ultimo caso, cl cocficiente de gas- 
to dc remgreso ya indicado.» 

bll. Cdlculo did gasto de las aguas servidas 
por contribucion institutional 

«( I lospilalcs, carcclcs, cuarteles, escucla y 
otros). bstas aguas servidas, son generalmente dc 
naturaleza domestica, su estimation se realizara en 
base a las dotaciones de agua que se fijan al respec- 
to cn las Normas Sanitarias del Minislerio dc Sani- 
dad y Asistencia Social, aplicandose el gasto dc 
remgreso ya indicado.» 

Ya sea medianle la utilization del gasto medio 
de todo el consumo de agua y el factor K 2 que 
define la hora pico, o bien mediante ia discrimina- 
tion del gasto como contribucion de las aguas usa- 
das en la red de cloacas, senaladas en las Normas 
del Instituto Nacional de Obras Sanitarias, resulta 
conveniente por razones practicas expresar estc gas- 
to, como un caudal unitario (lt/sg/ha). Esto nos 
permitira determinar para cada tramo o colector el 
caudal de diseho en funcion del area que sirve. 

Aguas que se infiltran al colector 

Dado que generalmente los colcctores cloacales 
se disenan como canales abiertos, existen muchas 


posibilidades de quc se infiltren aguas del subsuelo 
hacia los colectores. Elio dependera de diversos fac- 
tores, entre otros del nivel de la mesa de agua, de la 
porosidad del material de la tuberia, del tipo de jun- 
ta, etc. 

Los colectores de aguas negras deben disenarse 
con capacidad para rccibir este gasto adicional que 
de mancra inevitable penetra a los conductos, prin- 
cipalmente a traves de las juntas o uniones. La ca- 
racteristica de una buena junta en colectores cloaca- 
les, incluye estanquidad, resistencia o penetration dc 
raices, resistencia a corrosion y durabilidad. 

El diametro de la tuberia tiene tambien impor- 
tancia habiendose encontrado que mayor importan- 
cia debe darse a los colectores de diametros peque- 
nos, por las mayores dificultades en su reparacion y 
construction de juntas, asi como porque ellos re- 
presentan las mayores longitudes dc la red. Tambien 
a traves de los ramales de empotramiento penetra 
una eantidad relativamente apreciable de aguas de 
infiltracion, de tal forma que investigaciones realiza- 
das en Miami, Fla. 10 indicaron que entre el 30 y el 
40 por 100 de un excesivo gasto de infiltracion fue 
debido probablementc a deficiencia en los ramales 
de empotramiento. 

Algunas investigaciones realizadas en ciudades y 
distrilos de los Estados Unidos de Norteamerica 1 1 , 
senalan los valores de infiltracion que se indican cn 
el cuadro 11-2. 

De acuerdo a las investigaciones reportadas en 
el cuadro anterior, se observa una variation que va 
desdc un minimo de 7.330 It/km/dia hasta un maxi- 
mo dc 79.250 lt/km/dia, como gasto o contribucion 
a considerar por coneepto de infiltracion. Las nor- 
mas del Instituto Nacional de Obras Sanitarias 1 
contemplan en el aparte 3.12 «EI gasto maximo de 
infiltracion a considerar en un sistema de alcantari- 
Uado de aguas servidas, sera de 20.000 lt/km/dia». 

«En el ealculo del aporte de las aguas de infiltra- 
cion, se considerara la longitud de cada uno de los 
empotramientos correspondientes, comprendida en- 
tre el limite de frente de la parcela y ei eje del colec- 
tor.» 

3.12.1. Se debera disminuir cn lo posible, el gasto de 
las aguas de infiltracion y en su calculo se tendra cn cuen- 
ta: 

a) Las caracteristicas fisicas de la zona. 

b) Tipo de suclo. 

c) Altura de la mesa freatica. 

d) Tipo dc condiciones de las juntas y colectores del 
sistema existen te, en caso de tratarse dc un proyec- 
to de ampliacion. 
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CUADRO II-2 


Ciudad 

Mesa de agua 

Tipo de junta 

Diamctros 

Longitud de Inven. 

Infiltracion 

lt/km/dia 

Cranston, R. I. 

Baja 

Bitum 

8" a 39” 

26 

5.500 

13.000 

G lousier. Mass 

Alta 

Bitum 

21" 

0,18 

26.600 

62.925 

Sangus, Mass 

Alta 

Bitum 

8" a 24” 

3,6 

28.200 a 

66.710 a 






33.500 

79.250 

Websler, Mass 

Baja 

Mortero 

8" a 18" 

7,5 

10.000 a 

23.660 a 






16.500 

39.000 

Poins Pleasant, N. J. 

— 

— 

8" a 10” 

1,8 

6.000 

14.200 

Lancaster, Pa. 


Empacadura 

16" a 18" 

0.57 

8.200 a 

19.400 a 



de goma. 



9.200 

21.800 

Lemoyne, Pa. 

Alta 


8" a 20" 

20 

10.000 

23.660 

Ewing-Lawrence, N. J. 

90% 


6" a 15" 


3.100 

7.330 


Aguas de lluvia empotradas clandestinamente 

Si bicn en un sistema separado de aguas negras 
y aguas de lluvia, es de suponer que no se permitira 
el empotramiento de aguas provenientes de los te- 
chos y patios interiores al sistema de aguas negras, 
la experiencia nos demuestra que esto no se logra 
en un 100 por 100 y que por el contrario existe un 
cierto porcentaje de vivicndas que por ignorancia, 
negligencia o pequenas ventajas economicas en la 
construction de las instalaciones internas, empotran 
sus aguas de lluvia conjuntamente con las aguas ser- 
vidas, incrementando por tanto los caudales de es- 
currimienlo en los colectores cloacales. 

Una de las investigaciones mas demostrativas, a 
fin de determinar la importancia de este factor en la 
determination del volumen de agua que penetra al 
sistema debido al empotramiento de aguas de lluvia, 
es el realizado por John C. Geyer y John J. Lentz 12 
en varias comunidades, destacandose la de Pine Va- 
lley, Baltimore County, USA, que establece: «La in- 
fluence de la precipitation sobre el alcantarillado 
de aguas servidas puede observarse claramente en la 
curva que muestra el flujo para los dias de maximo. 
La mayoria de los picos son atribuidos directamente 
a aguas de lluvia». 

A continuation se presenta la curva, resultado 
de dicha investigacion (Fig. II-5). 

Mas adelante, en el informe senalado, se dice: 
«Durante una lluvia en otra area, cuando la lluvia 
maxima horaria fue de 2,9 cm y la lluvia total diaria 
de 4,2 cm, el gasto en el colector paso de 2,9 It/sg 
antes de la lluvia a 51 lt/sg durante ella». 

Estas consideraciones basadas en investigaciones 
realizadas en paises con mejores controles, hace pen- 
sar que no se puede desestimar en el diseno el cau- 
dal que por empotramientos clandestinos de aguas 
de lluvia, escurre a los colectores de aguas negras. 
Es indudable que esta condition es variable para 
cada zona, dependiendo de las curvas pluviograficas 


correspondientes, tanto en intensidad, duration y 
frecuencia. Un ejemplo muy sencillo de la magnitud 
del problema, se presenta en la investigacion repor- 
tada 12 : «Una lluvia muy comun de 3 pulg/h 
(7,0 cm/hora), cayendo sobre el techo de una casa de 
30 x 20 pies (9x6 m), en la cual viven 4 personas, 
produce un caudal en la caneria de la edification a 
una rata aproximada de 6.000 galones/persona/dia 
(23 m 3 /dia/persona). 

Esto es 10 a 20 veces el flujo per capita para el 
cual se disenaria el colector para aguas negras solas. 
«Entonces es evidente, que un numero relativamente 
pequeno de conexiones inapropiadas sobrecargaran 
los colectores cloacales durante lluvias intensas.» 

Tambien Fair, Geyer y Okun 19 senalan «los sis- 
temas de atarjeas sanitarias recibcn los residuos sus- 
pendidos en el agua procedentes de habitaciones do- 
mesticas, establecimientos mercantiles e industriales, 
asi como edificios e instituciones publicas. En adi- 
cion entra agua subterranea por infiltration del sue- 



Fig. 1 1-5. — Curva de variation de caudal en colector 
de aguas negras y su relation con lluvias simultdneas 
(PINE VALLEY . ; U.S. A.). 
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lo y frecuentemente tambien, aumentan el flujo los 
drenajes pluviales ilicitos y las fugas a traves de las 
tapas dc registros». 

Mas recientemente, Nogaj y Hollenbeck 13 en in- 
vestigation realizada con auspicios de U. S. Envi- 
ronmental Protection Agency realizaron estudios de 
investigation en sistemas separados de aguas negras 
en diversas ciudades, llegando a las siguientes con- 
clusiones: 

— El caudal maximo en un sistema separado de 
aguas servidas es una funcion de la intensi- 
dad de lluvias. 

— La correlation estadistica entre el Q miximo y la 
intensidad de lluvias es una relation de tipo 
exponencial. Esta relation es mayor cuando 
se usan lluvias de duration menores de 120 
minutos, para determinar la correspondiente 
intensidad. 

— El coeficiente de flujo que se incorpora al sis- 
tema de aguas servidas depende del tipo de 
posible fuente en la region (drenajes de pa- 
tios, defectos de las tapas de las bocas de 
visita, sumideros y hoyas captadas directa o 
indirectamente conectadas a las cloacas, etc.) 

— En un sistema separado de aguas servidas, 
sujeto a sobrecarga, el caudal maximo puede 
estimarse sin mediciones de esa rata en la ac- 
(ualidad. 

— La tecnica dcsarrollada en este estudio puede 
ser usada para evitar subestimaciones del 
caudal maximo y flujo total, de tal modo que 
puedan rcalizarse programas de rehabilita- 
tion efectiva dc colectores cloacales. 

El efecto que las aguas de lluvia caidas en el 
area investigada tienen sobre los colectores cloaca- 
les, se reflcjan en la figura II-6. 



Fig. //- 6 . — Efecto tipico de las aguas de lluvia sobre 
el caudal de aguas negras. 


Los mismos autores, en el analisis estadistico 
realizado sobre 20 proyectos indican que para la 
estimation del caudal de aguas de lluvia que contri- 
buye a las cloacas de aguas servidas en sistemas 
separados, la relation exponencial que mejor lo defi- 
ne es: 

Q r = a'xi b 

siendo: 

Q f = Gasto pico. 

a' = Coeficiente dependiendo de las caracteristi- 
cas y cantidad de fuentes potenciales de 
penetration, localizadas en el area. 

b = Coeficiente de gasto o relation del gasto 
pico a la rata de lluvia aplicable a la hoya 
en estudio. 

Los cuadros II-3 y II-4, senalan valores para a' y 
b, de acuerdo a lo sugerido por Nogaj y Hollen- 
beck. 

Otro reciente trabajo realizado por DeCoit, De- 
nis; Tsugita, R.; y Petroff, R. C. en noviembre de 
1981 14 , corrobora esta apreciacion en el sentido del 
incremento de caudal de los colectores cloacales, in- 
mediatamente despues de ocurrencia de lluvias, co- 
mo se evidencia en la figura II-7, resultado de esta 
investigation. 


CUADRO 11-3 

VALORES DEL COEFICIENTE a' OBTENIDOS EN 
DIVERSAS CIUDADES 


Ciudades 

Minimo 

Maximo 

Promedio 

A 

0,363 

1,246 

0,98 

B 

0,312 

1,508 

0,877 

C 

0,474 

1,593 

1,034 

D 

0,860 

2,086 

1,553 

E 

0,457 

1,302 

0,899 


CUADRO II-4 

VALORES DEL COEFICIENTE b, PARA LAS FUENTES 
DE PENETRACION DE AGUAS DE LLUVIA A 
COLECTORES CLOACALES 


Tipo dc fuente Coeficiente b 


Drenaje de fundaciones, sumideros sanilarios 
defectuosos, conexiones indirectas de aguas de 
lluvia 0,3-0,6 


Defectos en las tapas de las bocas de visita, 
sumideros de aguas de lluvia, combination de 
conexiones directas e indirectas 0,6- 1,2 


Conexiones directas de aguas de lluvia 1, 2-2,0 
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RELACION ENTRE LLUVIAS Y CAUDAL AFORADO EN COLECTOR DE AGUAS NEGRAS 

JULIO 1.977 - MARZO 1.978 


Fig. 11-7. — increment o del caudal en colectores de 
aguas negras, por empotramiento de aguas pluviales. 


En vista de que resulta impractico mantener un 
inspector permanente en cada construction, ha- 
bra que admitir en el diseno una capacidad para 
rccibir estos aportes; cantidad que estara determina- 
da por el conocimiento del area, grado de desarrollo 
civico, vo lu men y confiabilidad de la inspection pa- 
ra minimizar el problema. 

En este sentido, vale la pena transcribir los ar- 
ticulos V-6 y V-7 de las antiguas « Normas de proyec- 
tos, construccion, operacion y mantenimienlo de los 
servicios de cloacas» , del Instituto Nacional de 
Obras Sanitarias, edicidn I965'\ la cual establece: 
V-6. «Para el calculo de las aguas de lluvias que 
provienen de malos empotramientos se tomara en 
cuenta la intensidad de aquellas, pero no se hara 
rebaja por el rctardo del escurrimiento. La superfi- 
cie de las casas en conexion a las cloacas se determi- 
nara por estudio de manzanas tipicas o representa- 
livas.» 

Es de senalar, asimismo, que los organismos de 
permisiologia del Ministerio de Sanidad y Asistencia 
Social tambien han mantenido el criterio de consi- 
derar los porcentajes de viviendas establecidos en el 
cuadro II-5 por empotramientos clandeslinos de 
aguas de lluvia, para efectos de diseno. 

Si bien es verdad que las Normas INOS 1 , «Nor- 
mas o Instructivos para el proyecto de alcantarilla- 
do», no inciuye factor alguno por malos empotra- 
mientos, contempla en el articulo 3.13 lo siguiente: 

«Una vez calculados los gastos unitarios corres- 
pondientes a los distintos aportes de las aguas servi- 
das, segun se indica en el articulo 3.7, la suma de 
los mismos multiplicada por 2, dara el gasto unita- 
rio de calculo de las aguas servidas.» 


Aunque algunos han inlerpretado que esta alii 
incluida la contribution por malos empotramientos, 
cl autor considera, sin embargo, que ello equivaldria 
a considerar que la frecuencia e intensidad de llu- 
vias no tiene efecto en las diversas regiones del pais, 
puesto que toma un valor constante para todas, por 
lo cual estimo debe incluirse un factor variable para 
cstimar la magnitud del caudal por tal concepto. 

En las paginas siguientes se presentan las curvas 
de intensidad-duracion-frecuencia, para las 18 regio- 
ncs pluviograficas de Venezuela, tomadas del Ma- 
nual de drenaje del Ministerio de Obras Publicas 16 , 
las cuales pueden ser utiles en esta estimacion (Figs 
II-8 a 11-25). 


CUADRO II-5 (INOS) 14 

v-7. EL PORCENTAJE DE CASAS CON MALOS 
EMPOTRAMIENTOS SE APRECIARA DEL SIGUIENTE 
MODO: 


Extension de la hoya 

% de casas con malos 


servida (ha) 

empotramientos 


1 a 10 

3 


10 o mas 

2 



A fin de determinar los caudales de diseno de un 
sistema separado de aguas negras, se presentan 
ejemplos con aplicacion de los dos criterios, que pa- 
ra fines practicos denominaremos: 

a) Criterio SAS-INOS, y 

b) Criterio INOS; 
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RELACION ENTRE LLUVIAS Y CAUDAL AFORADO EN COLECTOR DE AGUAS NEGRAS 

JULIO 1.977 - MARZO 1.978 


Fig. 11-7. — Incremento del caudal en colectores de 
aguas negras, por empotramiento de aguas pluviales. 


En vista de que resulta impractico mantener un 
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V-6. «Para el calculo de las aguas de lluvias que 
provienen de malos empotramientos se tomara en 
cuenta la intensidad de aquellas, pero no se hara 
rebaja por el rctardo del escurrimiento. La superfi- 
cie de las casas en conexion a las cloacas sc determi- 
nara por estudio de manzanas tipicas o representa- 
tivas.» 

Es de sehalar, asimismo, que los organismos de 
permisiologia del Ministerio de Sanidad y Asistencia 
Social tambien han mantenido el criterio de consi- 
derar los porcentajes de viviendas establecidos en el 
cuadro II-5 por empotramientos clandeslinos de 
aguas de lluvia, para efectos de diseno. 

Si bien es verdad que las Normas INOS 1 , «Nor- 
mas o Instructivos para el proyecto de alcantarilla- 
do», no incluye factor alguno por malos empotra- 
mientos, contempla en el articulo 3.13 lo siguiente: 

«Una vez calculados los gastos unitarios corres- 
pondientes a los distintos aportes de las aguas servi- 
das, segun se indica en el articulo 3.7, la suma de 
los mismos multiplicada por 2, dara el gasto unita- 
rio de calculo de las aguas servidas.» 


Aunque algunos han inlerpretado que esta alii 
incluida la contribution por malos empotramientos, 
cl autor considera, sin embargo, que ello equivaldria 
a considerar que la frecuencia e intensidad de llu- 
vias no tiene efecto en las diversas regiones del pais, 
puesto que toma un valor constante para todas, por 
lo cual estimo debe incluirse un factor variable para 
cstimar la magnitud del caudal por tal concepto. 

En las paginas siguientes se presentan las curvas 
de intensidad-duracion-frecuencia, para las 18 regio- 
ncs pluviograficas de Venezuela, tomadas del Ma- 
nual de drenaje del Ministerio de Obras Pubiicas 16 , 
las cuales pueden ser utiles en esta estimacion (Figs 
II-8 a 11-25). 


CUADRO 1 1-5 (INOS) 14 

V-7. EL PORCENTAJE DE CASAS CON MALOS 
EMPOTRAMIENTOS SE APRECIARA DEL SIGUIENTE 
MODO: 


Extension de la hoya 

% de casas con malos 


servida (ha) 

empotramientos 


1 a 10 

3 


10 o mas 

2 



A fin de determinar los caudales de diseno de un 
sistema separado de aguas negras, se presentan 
ejemplos con aplicacion de los dos criterios, que pa- 
ra fines practicos denominaremos: 

a) Criterio SAS-INOS, y 

b) Criterio INOS; 
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Fig. II 8. Region I. Curvas de prccipitacidn ( Intensidad-Frecuencia-Duracion). 
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Fig. 1 1 -10. — Region l!J. Curvas de precipitation 















Fig. 11-14. — Region VII. Curvas de precipitacion ( Intensidad-Frecuencia-Duracion). 
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Ejemplo 


Una urbanization de la ciudad de Caracas, pu- 
lamente residential, tiene una dotation que de 
acuerdo a las Normas Sanitarias corresponde a un 
consumo medio de 5,94 lt/sg, presentando las si- 
guientes caracteristicas: 


Area total 
Densidad 

Curva de frecuencia 
lluvias 

Tiempo de duration 
Intensidad 

Coeficiente Imper. medio 
Area de vivienda 
Infiltration 

Longitud de colectores 

K 2 

R 

K. 


= 10,50 Ha. 

= 175 hab/hab. 

= 10 . 

= 15 minutos. 

= 280 lt/sg/Ha. 

= 0,55 
= 6,8 Ha. 

= 20.000 lt/km/dia. 
= 4 km. 

= 2,50. 

= 0,80. 

= 1,50. 


a) Criterio SAS-1NOS 

1. Aporte proveniente del acueducto. 

Usaremos el factor K. 2 = 2,50 (de uso fre- 
cuente para la ciudad de Caracas, como lac- 
tor del consumo maximo horario) 

Q, = 2,50 x5,94 = 14,85 lt/sg 

2. Aporte por infiltration. 

Se asumira el limile fijado por Normas 
1NOS 


2. Aporte por aguas industrials = 0. 

3. Aporte por aguas de origen comercial = 0. 

4. Aporte por aguas de origen institutional = 0. 

5. Infiltration (igual que el calculado segun el 
criterio (a)) 

Q 5 =0,93 lt/sg 

Gasto de diseno: 

Q d = 2 (7,13 + 0,93)= 16,12 lt/sg 

Se observa una gran discrepancia entre los dos 
criterios, lo cual representa una diferencia del 128 
por 100, al no considerar un valor especifico por 
malos empotramientos. 


Ejemplo 

Un desarrollo urbanistico que contempla areas 
residenciales, comerciales e industrials, presenta las 
siguientes caracteristicas: 

Consumo medio residencial 
Consumo industrial 
Consumo comercial 
Consumo institucional 
Area neta a servir 
Coeficiente medio de imp. 

Longitud de colectores 
Curva de frecuencia de lluvias = 5. 

Tiempo = 15 minutes. 

Intensidad =250 lt/sg/ha. 


= 46,57 lt/sg. 
= 34,89 lt/sg. 
= 3,70 lt/sg. 
= 1,76 lt/sg. 
= 47 Ha. 

= 0,44. 

= 9,7 km. 


K.; = 20.000 lt/km/dia 
20.000 x 4 x 
Q2 = “ 1*67400 


- — = 0,93 lt/sg 


a) Criterio SAS-1NOS 

1. Aporte proveniente del acueducto 


3. Aporte por malos empotramientos. 

Se asumira un 2 por 100 del area mal empo- 
trada, 

q 3 = 0,02 x 0,55 x 280 x 6,8 = 20,94 lt/sg 
Q diseno =14,85 + 0,93 + 20,94 = 36,72 lt/sg. 


Q medio residential 
Q medio industrial 
Q medio comercial 
Q medio institucional 


46,57 

34,89 

3,70 

1,76 


Q total 


Q ; = 2,6 x 86,92 


86,92 

= 225,99 lt/sg 


b) Criterio IN OS 

1. Aporte por aguas negras domiciliarias 


K = 

1,50 (ciudad de Caracas) 

R = 

0,80 

Qi = 

1,50x5,94x0,80 = 7,13 lt/sg 


Aporte por infiltration 
Longitud de colectores = 9,7 km. 
Ki =20.000 lt/km/dia. 

20.000 x 9,7 


Qz = 


86.400 


= 2,25 lt/sg. 
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b) 


3. Aporte por malos cmpotramientos: 

C =Cocf. de impermeabilidad media = 0,44. 
( =5 afios ( = 15 m i = 250 It/Ha. 

Area =47 Ha 2 por 100 del area. 

Q 3 = 0.02 X 0,44 X 250 x 47 = 103,4 It/sg. 

Qdiseno = 225,90 + 2,25 -f- 103,4 = 331 ,64 It/sg. 
Qunitari« = 7>06 lt/Sg/ 1 1 a. 


Criterio INOS 


1. Aporte de aguas negras domiciliarias 


Poblacion estimada = 


/ A OO.HUU 


16.000 hab. 


Luego elegimos K = 3,0 

Q, =30x0,80x46,57= 1 1 1,77 It/sg. 

2. Aporte por aguas de origen industrial 

Q 2 = 34,89 lt/Sg. 

3. Aporte por aguas de origen comercial 

Q 3 = 0,80x 3,70 = 2,96 It/sg. 

4. Aporte por aguas de origen institucional 



Q 4 = 0,80 x 1,76 = 1,41 It/sg. 

5. Aporte por infiltracion 


Fig. 11-26. Boca de visita de aguas negras desbor- 
dada por empotramientos clandestinos. Puerto La 
Cruz, Edo. Anzodtegui, Venezuela. 


Qs - 2,25 lt/sg (igual que el caso a). 

Gasto de diseno 

Q d -2(l 1 1.77 + 34,89 -t 2,96+ 1,4 1) = 306,56 lt/sg 
n 306,56 

Nf un Harm” ^ —6,52 It/Sg/Hfl. 

Lambien en este caso, el gasto de diseno resulto 
ser mayor cuando se aplica el criterio que considera 
un factor especifico por empotramiento de aguas de 
11 u via, a pesar de que se ha sido conservador, al 
considerar una lluvia de frecuencia baja como es la 
de frecuencia 5 y solo se esta tomando un 2 por 100 
de las casas como mal empotradas. 

Esto hacc suponer que en diversas ocasiones, los 
colcctores pueden estar trabajando sobrccargados, si 
no se hacen las previsiones aconsejables para consi- 
derar los aportes por aguas de lluvia empotradas 
clandestinamente al sistema de aguas negras. 

En la fotografia (Fig. 11-26) se observa una boca 
de visita de un colector de aguas negras, desbordan- 
dose poco despues de una lluvia ocurrida en un sec- 


tor de Puerto La Cruz (Edo. Anzoategui, Venezue- 
la), que evidencia la existencia de empotramientos 
de aguas de lluvia a los colectores de aguas negras. 

En virtud de esta imprecision en la determina- 
te 11 del gasto real de flujo en un colector de aguas 
negras, el autor considera recomendable que su di- 
seno no se haga para trabajar a seccion plena, pro- 
veyendose asi capacidad para atender situaciones no 
previstas. 

En este mismo sentido, el Manuel de Diseno y 
construction del alcantarillado de la W.P.C.7 3 sena- 
la: «Muchos proyectistas prevecn un factor de segu- 
ridad en el diseno de colectores cloacales, de forma 
tal que conductos hasta 12" a 15" de diametro no 
fluyan con un tirante de agua mayor de la mitad 
para el gasto maximo de flujo. Colectores de mayor 
diametro pueden ser disenados para fluir desde me- 
dio lleno hasta 7/10 del diametro para colectores de 
30 y mayores. El grado de conservatismo con el 
cual los picos de diseno se establezcan puede afectar 
la seleccion de la profundidad del flujo. Es deseablc 
evitar la condicion de colectores cloacales fluyendo 
a seccion plena, por razones de ventilacion.» 
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PERIODO DE DISEftO 


Fntcndiendo por «Periodo dc diseno, el tiempo 
para el cual el sistema es eficiente 100 por 100, ya 
sea por capacidad en la conduction del gasto desea- 
do o por la resistencia fisica de las instalaciones» 1 2 3 4 5 * 7 , 
en el caso de colectores cloacales, este debe ser cui- 
dadosamente seleccionado, ya que la imprecision en 
la determination de los aportes, aunados a periodos 
de diseno inadccuados puede resultar en limitacio- 
nes de desarrollo para nuevas areas o nuevas zonifi- 
caciones, o bien en un gran incremento de costos 
por amortization de colectores. 

En el caso de colectores principales, un periodo 
de diseno entre 40 y 50 anos se puede considerar 
aconscjable, en virtud de los inconvenientes y costos 
de ampliaciones para recibir caudales mayores. 

Las tuberias secundarias hasta 15 pulgadas 
{38 cm) de diametro, pucden estimarse para perio- 
dos de diseno de 25 anos o mas. 

Los emisarios de descarga, al igual que los colec- 
tores principales, deben considerarse con periodos 
de diseno suficientcmente largos para evitar incon- 
venientes y costos mayores. 

Las plantas de tratamiento de aguas negras pue- 
den desarrollarsc por etapas, por lo cual periodos 
de diseno que fluctuan entre 10 y 25 anos, deben 
considerarse en funcion de las tasas de interes pre- 
dominanles para el capital a invertir. 

En un trabajo de A. S. Paintal, P. E., Ph. D.' 
mediante cl cual hace una revision de los perio- 
dos optimos de diseno para sistemas de aguas ne- 
gras, desarrolla dos modelos matematicos que inclu- 
yen tasas de interes, inflacion relativa e incremento 
de los costos de construction, y establece algunas 
premisas que se resumen asi: 

1. La poblacion del area a desarrollar, crece li- 
nealmente. 

2. La construccion de los colectores principales 
es planificado en dos etapas, un colector 
ahora. y el otro, t anos despues. 

3. El colector tiene una vida infinita, y cl perio- 
do planificado tambien es infinito. 

4. El costo de construccion de los colectores, 
obedece a la expresion C = a(P) b , en el cual: 

C = Costos de construccion. 

P = Poblacion a servir. 

a = Constants 

b = Factor escalar de economia. 

5. Los costos de construccion se estima que se 

mantienen constantes. Es decir, que no se in- 

cluye la inflacion para el periodo de diseno. 



Fig. 1 1-2 7 . — Modelo de desarrollo de una zona nue- 
va. Curva de tiempo Vs poblacion. 


La figura 11-27, muestra que la poblacion para el 
area a servir crece a una tasa lineal de r personas 
por ano, y que cl colector requerido inicialmente 
(para t = 0), tendra una capacidad para servir a una 
poblacion de diseno rt, el cual satisfara las necesida- 
des para t anos. Al final del periodo t, se requerira 
un nuevo colector con una capacidad para servir a 
una poblacion adicional de r(L-l), cuyo costo sera: 
aJ(L — t)r] b 

El valor actual del costo de construccion, sera: 

c = a(rt) b + a [(L — t)r] b exp( - it) 

en la cual exp (-it), es el factor de valor actual para 
t anos y a una rata de interes anual i. 

El periodo optimo de diseno, sera aquel que mi- 
nimiza el valor total actual de costos de construc- 
cion, y se obtendra por derivation respecto a t, e 
igualacion a ccro. 

[<L - t o )/t 0 ]‘ - b exp (itj = 1 + i[(L — t 0 )/b] 

Esta expresion refleja que el periodo optimo de 
diseno t, es dependiente del factor escalar de econo- 
mia, de la rata de interes anual y del periodo de 
crecimiento. 

La figura 11-28, muestra que al comicnzo del pe- 
riodo de diseno existe un deficit (zonas sin cloacas) 
y que el crecimiento poblacional para el final del 
periodo t demandara un nuevo colector con capaci- 
dad para la poblacion de acuerdo a la tasa de creci- 
miento poblacional. Luego el valor dc los dos colec- 
tores (o colector), para atender la demanda actual 
(deficit) y la del periodo t anos, sera: 

c = a[(t 0 + t)r] b + a[(L - 1 - t 0 )r] b exp ( - it) 
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Similarmente, por derivation e igualacion a cero, 
se obtendra el periodo optimo de diseno. 

A continuation se muestra la figura 11-29, que 
representa la variacion del periodo optimo de dise- 
no en funcion del factor escalar y de la tasa de 
in teres. 

De los dos modelos desarrollados por Paintal, es 
quizas mas aplicable a nuestra condicion el que 
contempla un deficit inicial, toda vez que en la ma- 
yoria de los casos, ademas de atender a una expan- 
sion, hay que satisfacer el deficit en el servicio. 

La figura 11-30 refleja esta situation. 

Ljemplo 

Delerminar el periodo optimo de diseno para un 
colector principal y emisario que tienen una longi- 
tud de 5,2 km para rccibir un caudal de una locali- 
dad cuya poblacion actual es 36.500 habitantes y el 
crecimiento vegetativo es del orden del 3 por 100 
anual. Haga una estimation de costos, considerando 
la expresion C = a(P) b , con un factor escalar de 0,5, 
a interes del 10 por 100 anual, y una constante a 
= 209. 


Sol uc ion 

Usando la curva de variacion optima del periodo 
de diseno para b = 0,5 e i=0,10, se obticne aproxi- 
madamente 18 anos (l. a etapa). Para t = 18 afios. 

Poblacion de diseno = 36.500 x 18 x 0,03 x 
x 36.500-52.210 hab. 

P — 56.210 habitantes 

Para estimar el costo, se usara la expresion 

„ /l. 000 s\ 

c (-^nilla“ J = 209 X (56 ’ 2 1)5=1 566 ’ 94 

Costo =1.566.942,57 $/milla 
Costo = 4.21 1.158,15 Bs/km. 

Costo total = 5, 2 x 4.2 1 1.158,15 = 21.898.022 Bs. 

I£n el caso de ramales laterales o tramos drenan- 
do hacia un colector secundario, puede estimarse 
que en un periodo maximo de 25 anos logra en 
forma eficiente y economica servir al desarrollo para 
el cual fue construido, por lo cual puede estimarse 
este limite como el tiempo maximo. 

Basado en analisis de datos de costos de cons- 
truction a colectores construidos por el Distrito Sa- 
nitario Metropolitano del Gran Chicago, entre 1963 
y 1974, establece los costos ask 


Costos (1.000 $/milla) = 209xP°' 35 
P = poblacion en miles de habitantes. 

En esta condicion se usa un factor escalar de 
economia de 0,35, sin embargo, en el mismo estudio 
se relata que investigaciones realizadas en 52 pro- 
yectos de colectores, los analisis indicaron un factor 
escalar de economia b = 0,5. 




o i i i i i i i i l l l l l l 

0.2 0 3 0.4 0 5 06 Or 0 0 

FACTOR ESCALAR OE ECONOMIA 

Fig. I / -29.— Variacion del periodo optimo de diseno. 



RATA OE INTERES ANUAL 

Fig. 11-30.— Variacion del periodo optimo de diseno 
con deficit inicial. 


40 Cloacas y Drenajes 




CAPITULO III 


Configuration de redes cloacales 


Esbuzo de la red. 
Nomenclatura. 

Trazado de colectores. 
Areas tribut arias. 
Criterio de unidad de descarga. 


Aim cuando no es posible definir de una manera 
general un procedimiento rigido para un trazado de 
colectores cloacales, ya que ello dcpende de la topo- 
grafia de la zona y del sitio de descarga, podemos 
establecer algunos criterios que orienten en su pre- 
paration. 

VJn area cualquiera podra presentar varias altcr- 
nativas de trazado de colectores principales y secun- 
darios atendicndo a su topografia. Evidentemcnte 
habra una que logre la maxima economia y aprove- 
che al maximo aconsejablc su capacidad, a fin de 
obtencr el mejor funcionamicnto hidraulico del sis- 
tema. 

Tambien deberan contcmplarse las extensiones 
futuras, incluyendo las posiblcs areas que por condi- 
ciones topograficas sc veran obligadas a drenar a 
traves del sector en estudio. 

Observando el piano de vialidad y topografia 
modificada de la zona (Fig. HI-1) podemos hacer 
uno o dos trazados tentativos de los colectores, dan- 
do oportunidad de descarga a todas las edificacio- 
ncs o parcelas. Generalmente esto podrla haccrse 
hacia la callc que da al frente de la parcela, y en 
algunos casos hacia calles laterales o hacia callejo- 
nes o servidumbres de paso, cuando ello no sea po- 
sible. 

El configurar uno o dos trazados nos permite 
analizar alternativas que redundaran en experiences 
posteriorcs para mejores y mas economicos disenos. 

Nomcnclatura 

La utilization de los ejes de las calles para dar 
una identification a los colectores, usando letras en 
un sentido y numeros en otros, resuita practico y de 
facil ubicacion para cualquier revision. 

En el esquema de la figura II1-1, los ejes vertica- 
les se ban design ado con letras y los horizontales 


con numeros, lo cual nos permitira ubicar en forma 
rapida cualquier tramo, una vez hecho el trazado de 
colectores. 

Trazado dc colectores 

Partiendo del punto dc descarga, el cual puede 
ser un cuerpo de agua (previa aprobacion), un colec- 
tor existente o una planta de tratamiento (existentc 
o a disenar) se trata de definir cl posible trazado del 
colcctor principal siguiendo hacia arriba por las ca- 
lles de menor pendiente, pero procurando que este 
cubra todo el area a ser servida. Durante este reco- 
rrido podemos visualizar varias tentativas de traza- 
do, seleccionando y rcalizando los varios esbozos 
posibles, para tomar el que a la postre resulte mas 
conveniente. 

En ocasiones podemos configurar sistemas en 
abanico, cuando las facilidades de concentration a 
un punto, mas que un eje, nos resulte ventajoso para 
el mejor aprovechamiento de los diametros minimos 
de colectores. 

En el cjemplo de la figura III-2 podemos definir 
un colector principal partiendo del punto B6 y si- 
guiendo a B5, B4, E3, E2 y terminando en El como 
punto mas alto. Sin embargo, para los colectores 
secundarios y laterales podemos tener mas de una 
alternativa de diseno. 

El colector principal debe estar a una elevacion 
tal que sea capaz de recibir las descargas de todos 
los colectores secundarios, evitando las excesivas ex- 
cavaciones. 

Generalmente, en la elaboracion del trazado de 
colectores, un factor determinante para el diseno es 
la diferencia de elevacion entre el punto de descarga 
y el punto del extreme superior. Es aconsejable para 
el diseno tener bien definida esta condition antes 
de proceder a proyectar colectores secundarios y la- 
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Fig. IIl-I. — Definition de ejes y nomenclatura para ubicacion de colec tores. 


teralcs, ya que ello puede evitar el tener que redise- 
nar totalmenle el sistema. 

Los esquemas de las figuras III-3 y III-4 mues- 
tran para una misma zona dos posibles trazados 
para la red de colectores. 

Otros casos, como el que presenta la figura III-5. 
obliga a tener dos colectores principales que conver- 
gcn en el punto A9, ya que la colina que divide a la 
region desarrollada la parte cn dos sectores de dre- 
naje natural; y solo mediante el colector sobre el eje 
9 se puede lograr con la menor excavacion la con- 


duction de las aguas del sector del lado derecho de 
la figura. En este caso, a traves del eje 7 se tendra 
excavacion en contrapendiente, pero esto es inevita- 
ble y es la que logra la menor excavacion, por ser de 
menor pendiente. 

Areas tributarias a cada eolector 

La forma mas practica de determinar los gastos 
o caudales para el diseno de cada tramo y cada 
colector es haciendo una repartition del gasto total 
del parcelamiento en funcion de su area. A1 delimi- 
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(A) (B) (t) <t> ® 

I'ig. 1 1 1-2. — Truzado tentativo del colector principal y colectores secundarios. 



i l i i i 

(*) (s) © © <£> 


Pig. m~3.—Alternativa de trazado de colectores (variante (l)). 
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1 


6 (s) (b <b d) 


Fig. 1 1 1-4. — Vuriante (II) de irazado de colector es en el sector. 

23 4 56789 



Fig. III-5. Esbozo del trazado tentativo de colectores cloacales para una zona con dos vertientes. 
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Fig. Ill- 6 . — Delimitation de areas contribuyentes adyacentes a cada tramo. 



Fig. 1 11-7. — Area correspondiente ai colector G3-G4-F4-B4. 
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tar luego el area a servir por cada tramo podemos 
obtener el caudal de diseno correspondiente. 

Para hacer esta delimitacion de areas se tomara 
en cuenta el trazado de colectores, asignando areas 
proporcionales de acuerdo a las figuras geometricas 
que este trazado configura. Asi, si suponemos una 
manzana de 100 m por lado, que tiene colectores 
en los cuatro lados que la configuran, bastara con 
trazar las diagonales y tener repartido asi el caudal 
correspondiente a cada tramo. Un rectangulo puede 


dividirse trazando una paralela a! lado mayor por el 
punto medio del lado menor y trazar luego las bi- 
sectrices de los angulos para repartir las areas en los 
cuatro lados que configura la manzana (Fig. III-6). 

Como unidad de medida se usa la Ha, exigien- 
dose normalmente una precision de 0,01 Ha. 

En el ejemplo de la figura III-7 se ha demarca- 
do el area correspondiente al colector secundario 
G3-G4-F4-B4. 

La medicion de esta area, mediante planimetro o 
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por calculo analitico de figuras geometricas conoci- 
das, multiplicada por ei coeficiente de gasto umta- 
rio ' s dara el gasto de diseno para el tramo final 
de ^..~no coicctor (F4-B4), 

El area eorrespondiente al primer tramo sera el 
area del triangulo 


2.500 

2 

v asi sucesivamente; el tramo G4-F4 tendra por area 
el triangulo anterior mas el trapecio y el triangulo 
adyacentes. Podemos entonces preparar un cuadro 
de areas eontribuyentes correspondiendo a cada 
iramo. 

Para el ejemplo del colector G3-G4-F4-B4 se 
tiene: 


('elector 

Area directs Superior 

Total (Ha) 

G3-G4 

1 

100x50 = 2.500 — 

0,25 

G4-F4 

1 x 100x 50 = 2.500 

2 



,00 + 6 °x 20=1. 600 0,25 

2 

0,66 

F3-F4 

1 x 100x 50 = 2.500 

2 



1 x 100 x50 = 2.500 

2 

0,50 


120 + 70 ca a nzn 
F4-B4 — x 50 = 4.750 


1 20 
Y 
+ 
2 


50 = 3.000 1,16 2,375 


240 + i°°x 20 = 4.400 


NOTA: fcn el tramo F4-B4, sc colocara una boca de visita 
intermedia por normas. 


En forma similar se ha determinado cada una de 
las areas que contribuyen a los diversos tramos de 
la red cloacal, identificandolas con un recuadro en 
el piano eorrespondiente, ejemplo 0,95 como se indi- 
ca en la figura III-8. 


El gasto o caudal de diseno sera el que resulta 
de multiplicar el gasto unitario por sus areas corres- 
pondientes, asi, si tomamos el Q unitario = 7,06 
lt/sg/Ha, se tiene que el caudal de diseno del tramo 
F4-B4 sera Q d = 7,06 x 2.375 = 16,77 It/sg. 


En la figura III-9 se representa una zona a la 
cual se proyectara un sistema de recoleccion de 
aguas servidas. 


De acuerdo a la topografia podrian plantearse 
varias alternativas en el trazado de colectores que 
configuran la red, por lo cual conviene estudiar al- 
gunas de ellas que orienten, en terminos generales, 
para un analisis de este tipo. 


La zona de la figura presenta una pendiente 
principalmente en direction Sur-Este. Siendo B6 el 
punto final de descarga autorizado, se tomara la 
orientation de los colectores siguiendo el alinea- 
miento de las callcs en dos dirccciones: una. Norte- 
Sur, y la otra, Oeste-Este, y evitando al maximo el 
tener colectores con pendiente contrana a la de las 
calles para disminuir la excavacion. 


Sin embargo, es solo mediante un analisis com- 
parative de ambas soluciones, como podremos de- 
terminar la mas ventajosa. En este sentido, habria 
que considerar dos aspectos: por una parte el mejor 
aprovechamiento de los diametros, mediante el fun- 
cionamiento hidraulico de la red que disminuya los 
problemas de arrastre de sedimentos, y por la otra 
las consideraciones de tipo economico que involu- 
cra tanto costos dc diametros como costos de exca- 
vacion. 
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CUADRO I1I-1 
CASO l (Figura 111-10) 


CUADRO 1 1 1-2 
CASO 2 (Figura JII-11) 


































































Fig. 111-12. Areas contribuyenles a las tramos pare la oariante 


En este sent, do, la figura III- 10 presenta una al- 
tr^ado™ y 3 figUra 11111 0tra P° sibilid ad para el 

Si consideramos la zona con densidad homoge- 
nea, podemos establecer un criterio de caudales que 
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permita visualizar el mejor trazado. Para elio hace 

c7d S a “rL o Stnb H C : 6n 

cada tramo, y determmamos, usando un criterio 
umforme (p. ej unidades de descargas) para un Tea 
umtana, a relacion entre los diferentes tramos dc la 
red de colectores. En el ejemplo, considerando como 





Fig. 111-13. — Areas contribuyentes para la variante 11. 


unidad de descarga la correspondiente a la cuarta 
parte del area de manzana, que seria el caudal co- 
rrespondiente al primer tramo, se puede construir el 
cuadro II 1-1 y HI-2, correspondiendose con las 
areas de las figuras III-10 y III- 1 1 - 

Los esquemas de trazado de colectores represen- 
tados cn las figuras 111-12 y III-13 para las dos so- 
luciones analizadas ofrecen en forma visual una 
comparacion en cuanto a caudales, referidos a uni- 
dades de descarga. 

Al estudiar el trazado de los colectores debe te- 
nerse presente que: 

a) Existiran algunos tramos cuyos gastos de 
circulacion seran bajos, y que debera pro- 
veerse la pendiente suficiente para que se 
tengan velocidades de flujo capaces de pro- 


vocar el arrastre de sedimentos. En tales 
condiciones conviene orientar el flujo en for- 
ma tal que para los diametros minimos nor- 
malizados se procure incrementar los gastos, 
limitando al mtnimo el numero de tramos 
con bajo caudal. 

b) En zonas de calles con poca pendiente o 
dondc la pendiente de los colectores puede 
ser de sentido contrario al de la calle (tramo 
D4-C4) del ejemplo (Fig. III-9) debe procu- 
rarse aquel, cuyo gasto determine el diame- 
tro menor, a fin de disminuir la excavacidn. 

En el caso de las figuras III- 1 2 y III-13, la solu- 
cion 2 parece satisfacer ambas consideraciones, con 
ventajas en comparacion a la solucion 1, como se 
deduce por las unidades dc descarga que correspon- 
dc a los diferentes tramos. 


Con1tguraci6n de Redes 51 





CAPITULO IV 


Comportamiento hidraulico del sistema 


Characteristic as del flujo. 

Tipo de regimen hidraulico en los colectores cloacales. 
Velocidad de flujo y de arrastre. 

Pendiente de los conductos. 

Tirante o altura de la lamina de agua. 
Elementos hidraulicos de una seccion circular. 
Relacion de gradientes para el arrastre. 


Tipo dc regimen hidraulico de los colectores cloacales 

Las aguas negras, constituidas principalmente 
por aguas y un pequeno porccntaje de solidos, tie- 
nen un comportamiento bajo el punto de vista hi- 
draulico similar al de las aguas puras, de modo que 
sobre esa premisa se desarrollan los calculos hidrau- 
licos en los colectores cloacales. 

Lsta consideration nos conduce a conclusiones 
similares a las delerminadas para flujo en canales 
abiertos, y a la aplicacion de las Icyes que rigen 
para esta condition, ya que la tnayoria de los colec- 
tores se disefiaran como canales. Excepciones a esta 
condicion se lendra: 

a) cuando los colectores trabajen sobrecargados; 

b) cuando se trale de colectores en zonas bajas que 
precisen de un bombeo; y 

c) en el caso particular dc sifones invertidos. 

En tales casos el diseno sc considerara como 
conductos a presion. 

En terminos generales, se puede decir entonces 
que la superficie del agua cloacal sera igual a la que 
tomaria si fuera agua pura. 

Asimismo, para efeclos de diseno el regimen se 
considera PRRMANENTE, lo cual se mantiene cuan- 
do la descarga es constante y uniforme. Esto requi- 
re que la velocidad media sea constante en secciones 
sucesivas a lo largo de un tramo. 

Si consideramos un tramo de colector como el 
de la figura IV-1, que recibe un caudal Q (It/sg) del 
tramo superior, observaremos que el flujo no es uni- 
forme en todo el tramo; al inicio, entre el punto © 
y el © la pendiente es mayor que la que se requiere 
para mantener la velocidad inicial en el comienzo de 
la boca de visita y el regimen se hace acclerado. A 
partir de © y hasta un punto cualquiera © la 
energia potencial del agua iguala a las perdidas de 



Fig. IV-1. — Regimen hidraulico en un tramo de colector. 


carga debidas a la friction y el regimen se considera 
uniforme; pero a partir de © y hasta la boca de 
visita en el extremo final, ocasiona una profundidad 
menor que la profundidad critica causando una de- 
saceleracion que produce un remanso. 

Al fin de corrcgir tal condicion, en cada comien- 
zo y final de tramo, debera proveerse una transition 
(cuando ello sea necesario), que mantenga el regi- 
men uniforme y evite saltos hidraulicos o remansos 
en los colectores. En el transporle de aguas negras 
por tuberias trabajando como canales abiertos debe 
procurarsc entonces que el regimen se aproxime lo 
mas posible a la condicion de regimen uniforme. 
Mas adelante trataremos el calculo correspondiente 
para buscar tal aproximacion. 

Formulas usadas 

La ecuacion de continuidad Q = Vx A nos esta- 
blece la relacion entre el caudal, el area del conduc- 
to y la velocidad del agua; de modo que conocidas 
dos variables podemos encontrar la tercera. 
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En el diseno conocemos el caudal o gasto Q 
(lt/sg) y nos quedarian indeterminadas la velocidad 
y el area del conducto requerido. De este mode ten- 
dremos que fijar criterios para determinar cual de 
estas conviene definir, para buscar la tercera. Uno 
de los aspectos de mayor importancia en el diseno 
de colectorcs cloacales es el relativo a la convenien- 
ce de tener colectorcs que no faciliten ni permitan la 
sedimentation de los solidos que el agua acarrea. 
En talcs circunstancias la determinacion de una ve- 
locidad capaz de producir el arrastre de material 
debe privar en el diseno. 

Velocidad de flujo y velocidad de arrastre 

Roberto Manning, en 1890, propuso una expre- 
sion para el calculo de la velocidad de flujo en co- 
lectores trabajando como canales abiertos, parlien- 
do de la expresion de Chezy V=C y/rs; y basado en 
sus propias experiencias establecio una modification 
de la constante C como funcion del radio hidraulico 
y del coeficiente de rugosidad. 



que sustituido en la expresion original dc Chezy, 
concluye en: 

V = 1 r 2/3 S 1 ' 2 
n 

donde: 

n = Coeficiente de rugosidad. 

v = Velocidad de escurrimiento. 

r = Radio hidraulico. 

s = Pendicnte hidraulica. 

El gradiente o pendiente hidraulica coincide con 
la superficie del liquido cn flujo de canales, y gene- 
ralmente la pendiente hidraulica la expresamos co- 
mo la pendiente de la rasante del colcctor, lo cual 
supone flujo uniforme. 

La velocidad deter minada be refiere a la veloci- 
dad media para un caudal Q que fluye bajo condi- 
tion dc canal. Esta velocidad media es aproximada- 
mente el 85 por 100 de la maxima y ocurre a 0,20 y 
0,80 de la profundidad. Esto es, en el caso de un 
conducto circular como la que se representa en la 
figura IV-2. 

Esta velocidad reviste especial importancia, toda 
vez que debe producir el arrastre o acarreo de los 
solidos, es decir, no debe producirse la sedimenta- 
cion de solidos a lo largo de los colectores. 



Fig. IV-2. — Variation de velocidad en un conductor 
circular. 

Es por tanto conveniente conocer la velocidad 
minima a mantener en el colector, a fin de que pro- 
duzca el arrastre de los solidos presentes. Se han 
hecho estudios para determinar la capacidad de 
arrastre para diversos materiales. De acuerdo a es- 
tudios realizados por Du Buat, se establecio simili- 
tud con las velocidades requeridas para arrastre de 
material granular como arena, grava, piedra, etc. 


CUADRO iv-l 


Velocidad 
en el Condo 

Velocidad 

media 

Material arrastrado 

10 cm/sg 

12 cm/sg 

Arcilla 

12 cm/sg 

15 cm/sg 

Arena fina 

18 cm/sg 

24 cm/sg 

Grava fina. Arena gruesa 

25 cm/sg 

48 cm/sg 

Grava media 

75 cm/sg 

100 cm/sg 

Guijarros 2,5 cm dia metro 

105 cm/sg 

1 35 cm/sg 

Piedras angulares 3 a 4 cm 


El ingeniero Anastasio Guzman 10 considera que 
los solidos de las aguas negras requieren una veloci- 
dad similar a la grava media, por lo cual ellas pue- 
den tomarse como base para la fijacion de la veloci- 
dad minima en los colectores cloacales. 

Ahora bien, como quiera que en un colector 
cloacal existiran grandes variaciones de gasto, habra 
tambien variaciones de velocidad. 

Ademas, resulta conveniente disenar los colecto- 
res de aguas negras con considerable capacidad de 
reserva, a fin de absorber las multiples imprecisiones 
que la fijacion de un gasto de diseno implica. 

En este senlido «una buena practica seria el con- 
siderar la capacidad del colector como cuatro veces 
el gasto diario medio anual y el caudal minimo de 
flujo del orden de 0,5 el gasto diario medio anual 1 8 .» 

El autor considera que una reserva moderada y 
suficiente, se logra disehando el colector con una ca- 
pacidad comprendida entre 0,50 y 0,67 del gasto de 
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diseiio, considerando todos los factores sefialados 
como aportes para el diseno. Asimismo, que el caudal 
m'inimo a considerar debe proveer un tirante de 
agua no mcnor de 5 cm. 

Tambien puede estimarse que en caso de colec- 
tores con diametros mayores de 60 cm (24") un hor- 
de libre de 30 cm, puede ser suficiente para prever 
incremento de gasto, action de olas, etc. 

Si con estos criterios satisfacemos condiciones de 
velocidad de arrastre, pocos problemas de sedimen- 
tation han de tenerse en los colectores cloacales. 

Las Normas del I NOS 1 establecen la velocidad 
minima en 0,60 m/sg, para colectores dc aguas ne- 
gras trabajando a section plena, asi: 

«Art. 3.23. Velocidad minima: 

— La velocidad minima a section plena, en co- 
lectores de alcantarillado de aguas servidas, 
sera de 0,60 m/sg. La velocidad minima a 
section plena, en colectores de alcantarillado 
de aguas pluviales y unico, sera de 0,75 m/s- 
g»- 

Sin embargo, a! no establecer condition para la 
del gasto real dc flujo, pudieran presentarse situa- 
cioncs de colectores que satisfaciendo una condition 
leorica a section llena, no provoquen velocidades de 
arrastre para el gasto real de funtionamienlo o vice- 
versa. Por ello el autor estima conveniente determi- 
nar la velocidad de flujo para el caudal de diseno y 
el valor del tirante de agua para cl mismo caudal. 

En cl manual n.° 9 de la Water Pollution Con- 
trol Federation 3 , establcce al respecto «muchos 
proyectistas preveen un factor de seguridad en el 
diseno de cloacas sanitarias tales que en colectores 
pequenos, hasta 12" o 15" en diametro, el caudal no 
fluya a mas de la mitad lleno para el gasto maximo 
de diseno. Colectores de mayor diametro pueden scr 
disenados de modo que el gasto maximo de diseno 
fluya entre medio lleno y 7/10 del diametro para 
colectores de 30 pulgadas y mas. 

El grado de conservation con el cual se estable- 
cio el caudal maximo puede afectar la selection de 
la profundidad de flujo. Es deseable evitar la condi- 
tion de colectores cloacales fluyendo a section llena 
por razones de ventilations 

Esta apreciacion concuerda con la nuestra, en el 
sentido de dejar suficiente capacidad de reserva, da- 
da la imprecision que se tiene en la determination 
de los gastos de diseno, y mas aun, ante la realidad 
de gastos pluviales incorporados clandestinamente a 
colectores cloacales. 

Admitida esta condition para el diseno, sera 
conveniente determinar la velocidad correspondiente 


y verificar si es igual o superior que la de arrastre, 
con lo cual tendremos un colector atendiendo a cri- 
terios mas que a una normativa que, aunque satis- 
fecha, no cumple el objetivo para la cual fue conce- 
bida. Mas adelante veremos el calculo correspon- 
diente a velocidades, para distintos tirantes de agua 
en un colector. 


Velocidad de arrastre 

El desplazamiento de una masa de agua en un 
canal puede asemejarse al de un solido deslizandose 
sobre un piano inclinado, y cl arrastre que el agua 
hace de los sedimentos en aguas negras es analogo a 
la friction que se ejerce sobre este piano (Fig. IV-3). 

A la fuerza Fi de desplazamiento se opondra la 
resistencia F R en las cuales inter vienen di versos fac- 
tores, facilmente identificables unos y poco controla- 
dos otros. Interesa, por tanto, con cierto grado de 
aproximacion, determinar el valor de la fuerza cor- 
tante necesaria para arrastrar el material solido, asi 
como la velocidad requerida para veneer la friction 
del conducto. 

Asumiendo flujo permanentc y uniforme, la su- 
perficie de contacto de un cicrto volumcn de agua 
desplazandose sobre un canal estara dada por el pe- 
rimetro mojado correspondiente. Se supone que el 
agua no tiene friction interior. 

Pero al considerar el area transversal o section, 
resulta evidente que cuanto mayor sea el caudal, 
mayor sera el area mojada y menor la resistencia. 

Esto puede verse claramentc, si consideramos un 
conducto circular de diametro el cual conduce agua 
a section llena y otro conducto de un diametro dos 
veces el anterior. 

En el primer caso, el area sera: A=^~ 

y el perimetro p = nd, y en el segundo caso el area 
sera nd 2 y el perimetro 2nd. Es decir, que si bien el 
perimetro mojado se ha duplicado, al aumentarse en 
4 veces el area mojada, se ha aumentado tambien 4 
veces el numero de moleculas no afectadas directa- 
mente por la superficie de contacto. Por tanto, en 
un conducto dado, a velocidad constante, la fuerza 
Fr es proporcional al radio hidraulico. 

Al considerar un dezplazamiento desde A hasta 
B (Fig. IV-3) en una longitud L y con una diferencia 
de elevation h , esta fuerza tendra dependencia de 
, h 

esa relacion - o pendiente (sena~tgct). 

L/ 
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B 


Fig. IV-3 . — Arrastre de sedimentos en 
piano inclinado. 


despejando la pendicnte de la ecuacion F r — 
= yrS, tenemos: 

s _F R _K e(T 5 ->) _K-e /y.-y 
yr yr r \ y 

y sustituyendo en la ecuacion de Manning: 


V = — r 2 , 3 s ‘' 2 
n 



~Ke 

. r v y 


"1W2 


V = - r 1/6 [Ke(S 0 — 1)] 1/2 

n 


Esta fuerza sera, ademas, dependiente del peso 
especifico del agua a la temperatura dada 

F R = yrs 

donde: 

F r = Intensidad de la fuerza de arrastre. 
r = Radio hidraulico. 
s = Pendiente del fondo. 
y - Peso especifico del agua. 

De acuerdo a la ecuacion de Chezy: 

r - V 2 

V = C\/rs/.rs = ^ T 

y sustituyendo: 



El valor de K debe determinarse experimental- 
mente, y su valor se ha estimado dentro de un ran- 
go de 0,04 a 0,08 18 para arenas limpias y arena con 
adherencias, respectivamente. 

Si suponemos, de acuerdo a lo propuesto por el 
ingeniero Anastasio Guzman 18 , cuadro IV- 1, que 
los solidos en aguas negras equivalen a partlculas de 
grava media y estimando el tamano de la grava me- 
dia del orden de 0,50 cm a 0,90 cm podemos estimar 
la velocidad de arrastre, para una condition de flujo 
determinada. 

Supongamos un colector de aguas negras fluyen- 
do a section llena por un colector de 30 cm de dia- 
metro. 

Determinar la velocidad minima requerida y la 
pendiente minima en el colector para facilitar el 
arrastre. 

Usaremos: 

n — o,0 1 5 K = 0,04 d=0,60 cm (grava media) 


Luego se observa que la intensidad de la fuerza 
varia de acuerdo al cuadrado de la velocidad. 

Si consideramos un sedimento de ancho unita- 
rio, largo unitario y espesor e, y siendo f la relacion 
de porosidad; se tienc que la fuerza cortante ejercida 
por el agua sobre la superficie del sedimento sera: 

F R = (y < -y) xe x(l -f) sen a 



i / 0,30 y /6 
aol5V 4 ) 

0,6493 x 0,0 1 99 
001 5 


[0,04 x 0,006(2,65 — 1 )] 
= 0,86 m/sg 


1/2 


s - 


0,04 x 0,006 
0,075 ~ X 


1,65 = 0,0053 


S = 5,3 % 


siendo: 

y s = Peso especifico sedimento. 

y - Peso especifico agua. 

e = Espesor. 

f' = Relacion de porosidad. 

a — Angulo con la horizontal. 

S 0 =Gravedad especifica. 

haciendo K =(1-0 sen a, se tiene: 


F« = Kc(y s — y) 


Si consideramos uri factor de adherencia, admiti- 
riamos un valor de K mayor, por ejemplo, K =0,30, 
con lo cual se tiene: 

i /o ^n\ 1/6 

V = — — (— (0,30 x 0,006 x 1 ,65) 1/2 = 2,36 m/sg 

0,015 V 4 j v 

Si solo consideramos arena muy gruesa, la que 
por definicion del U. S. Geological Survey equivale 
a un tamano comprendido entre 0,040" y 0,080" 
(0,1016-0,2032 cm) se tendria que en el mejor de 
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los casos, usando un factor K =0,04, la velocidad de 
arrastre requenda seria de 0,35 cm/sg a 0,50 cm/sg, 
y para K = 0,80 del orden de 1,57 m/sg a 2,24 m/sg. 

De alii la recomendacion nuestra, en el sentido 
de disefiar el colector para un gasto con tirante de 
agua comprendido entre 0,50 y 0,67 del diametro 
con lo cual logramos una ventaja adicional ai incre- 

mentar la velocidad de flujo para una relacion — 
, . P 

optima. 



to a pendiente, que pueden obligar a los colectores 
a profundidades tales que modifiquen las pendientes 
de algunos tramos: intersecciones, puntos obligados 
de descarga, etc., son ejemplos tipicos de esta consi- 
deration. 

Al fijar la pendiente deben determinarse las co- 
las de los extremos y las profundidades de rasante 
a fin de preparar el diseno de la tuberia bajo el 
punto de vista de su resistencia estructural. 


Pendiente de los colectores 

Como ya se menciono anteriormente, la selec- 
cion de la pendiente de los colectores cloacales es 
pnncipalmente funcion de la topografia de la zona a 
desarrollar, procurando el menor costo en la excava- 
cion. Esto conduce a tratar de lograr disenos que se 
adaptcn en lo posible a la superficie del terreno, 
mantcniendo pendientes aproximadamente similares 
a la de las vias bajo las cuales se les coloque. 

Sin embargo, condiciones de velocidad minima 
que permilan el arrastre de sedimentos obliga, en 
ocasiones, a considerar pendientes mayores a las del 
terreno. En otras condiciones, pueden resultar in- 
conveniencias, en razon de altas velocidades que 
ocasionen erosion en los conductos. 

En cste caso, dos son los factores primordialcs 
que pnvan en la selection de una pendiente de un 
colector cloacal: por una parte, razones de econo- 
my en la excavation, y por la otra v la velocidad de 
Hujo por limitaciones tanto inferior como superior. 

Al concebir el trazado de colectores debera tam- 
bien preverse condiciones muy particulars en cuan- 


Ejemplo. 

Perfil longitudinal de un tramo con indication 
de cotas, progresivas y profundidad de la rasante 
del colector (Fig. IV-4). 


Tirante o altura de la lamina de agua 

La variation del gasto en los colectores es una 
condicion inevitable, ya que por una parte el colec- 
tor es disenado para un determinado periodo, al 
principio del cual el colector solo recibe una por- 
cion pequena del gasto de diseno, y por otra, exis- 
ten variaciones horarias en las descargas que tam- 
bien alteran la condicion de flujo en el conducto. 
Por razones de facilidades de limpicza y de mante- 
nimienlo que impidan obstruction de colectores, se 
ha fijado un diametro minimo permisible, lo cual 
tambien hace que en la mayoria de los casos estos 
no trabajen a seccion plena, sino que normalmente 
fluyan parcialmente Ilenos. 

Todas estas consideraciones son validas para que 
el ingeniero proyectista que desee lograr un buen 
iuncionamiento del alcantarillado tome previsiones 
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Fig. IV-4. — Perfil de un tramo de colector. 


en la determinacion de las caracteristicas de flujo 
para los caudales reales a fiuir en el colector. 

Debcmos entonces distinguir dos elementos: 

Unos, los que se refieren a la seccion geometrica 
del conducto, y otros, los que se refieren al caudal 
que fluye por el. Por razones practicas, generalmen- 
te se determinan las caracteristicas hid raulicas para 
el colector trabajando a seccion liena y se establecen 
posteriormente relaciones de los mismos elementos 
hidraulicos para diferentes alturas de agua en el co- 
lector. Estas relaciones se han denominado relacion 
de elementos hidraulicos y se refieren al caudal, pe- 
rimetro mojado, area mojada, radio hidraulico, ru- 
gosidad, velocidad y tirantes de agua. 


Elementos hidraulicos dc una seccion circular a 
seccion llena 

a) Tirante de agua: (H) sera igual al diametro 
del colector, H = D. 

b) Perimetro mojado = tiD. 

a nD2 

c) Area mojada = 

7tD 2/4 D 

d) Radio hidraulico = — — = j- 

e) Velocidad = V — r 2/3 s 1 /2 . 

’ n 

f) Gasto o caudal Q = VxA 



Elementos hidraulicos para un tirante H 

a) Perimetro mojado = arco ADB 

P 71 D 
0 = 361T 
7tD0 


P = 


360' 


b) Area mojada = area del casquete CADBC. 
Segmento CADBC = sector OADBO 
— triangulo OAB. 

Sector OADBO = ^ x y xcuerda ADB 
1 D 1 n 

Sector OADBO =- x — x -~D0 


AB =2AC = 2R sen 


0 


— - 0 

CO = R cos - 

1 0 o 

Triangulo OAB=-2R sen-xRcos^ 


D : 


0 0 


= sen - cos- 
4 2 2 


pero: 


0 0 sen 0 

sen - cos - = — 


D 2 sen 0 D 2 

Triangulo OAB = — — — = — sent/ 
A = area mojada = (/ & ~ sen (l ) 


Radio hidraulico 


D 2 ( n Q 

— 0-sen 0 

s yi8o; 

r ^p“‘ 71 




D0 

360° 

180° sen 0 


Relacion entre el angulo 0 y el tirante de agua H 

0 0 OC f'tC' O 14 

OC = R cos -. • .cos - = — ; pero OC = K - H 

2 2 K 
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Lucgo: 


cos 


0 

2 


R-H H H 

R —R— _ D/2 


Por tanto, dando valores a H en funcion del dia- 
metro se obtienen valores del angulo 0. Calculando 
luego los dcmentos hidraulicos para varios anguios 
podemos construir graficas que nos permiten cono- 
cer los elementos hidraulicos para cualquier valor: 


los correspondientes al radio hidraulico, utilizando 
la expresion ya deducida: 

_D / 180 sen 0\ 

r_ 4 _ v t To ) 

la cual transformamos, para efectos practicos en 
r = (0,25 — K) D. 

Donde: 


CUADRO I V-2 


VARIATION DEL ANGULO fl, CON LA VARIATION 
DEL TIRANTE DE AGUA EN UN CONDUCTO 
CIRCULAR 


1 80 sen 0 
4k6 ~ 


14,3239 


sen 0 


CUADRO IV-3 


liranle 

0 

Cos 

2 

012 

0 


Sen 0 

0,05 

D 

0,9 

25 u 50‘30" 

5 1 n 4 r 

= 51,6833 

0,7846 

0,1 

D 

0,8 

36'52'ir 

73 ''44' 22'' 

= 73,7944 

0,9603 

0,2 


0,6 

53° 7'48" 

106' 15' 36" 

= 106,3500 

0,9596 

0,3 

D 

0,4 

66"25’I8" 

1 32 J 50'36" 

= 132,9333 

0,7321 

0,4 

D 

0,2 

78"27'47" 

1 56 J 55'34" 

= 157,011 1 

0,3906 

0,5 

D 

0 

90 

180° 

= 180,0000 

0,0000 

0.6 

D 

-0,2 

I0I°32'13" 

203° 4’26" 

= 203,1389 

-0,3930 

0,7 

D 

-0,4 

1 1 3 U 34'42 W 

227° 9’24" 

= 227,2167 

-0,7339 

0,8 

D 

-0.6 

1 26°52'12" 

253' 44’24" 

= 253,8000 

-0,9603 

0,9 

D 

-0,8 

143° 8'49" 

286°1 7'38" 

= 286.3889 

- 0,9596 

0,95 

D 

-0,9 

154” 9' 30" 

308'-' 19' 

= 308,3167 

-0,7846 

1,0 

D 

0 

180° 

360° 

= 360,0000 

0,0000 


Conocidos estos valores, podemos determinar 


VARIATION DEL RADIO HIDRAULICO CON EL 
TIRANTE DE AGUA EN UN CONDUCTO CIRCULAR 


Relacion 

Tirante 0 14,3239 sen 0 K (0,25 - K) D , de . ra f ios 

' nidraulicos 

r it 


0,05 

D 

51,6833 

11,2385 

0,2174 

0,0326 

D 

0, 1 304 

0,1 

D 

73,7944 

13,7553 

0,1864 

0,0636 

D 

0,2544 

0,2 

D 

106,3500 

13,7452 

0,1292 

0,1208 

D 

0,4832 

0,3 

D 

132,9333 

10,4865 

0,0789 

0,1711 

D 

0,6844 

0,4 

D 

157,0111 

5,5949 

0,0356 

0,2144 

D 

0,8576 

0,5 

D 

180,0000 

0,0000 

0,0000 

0,2500 

D 

1,0000 

0,6 

D 

203,1389 

5,5949 

-0,0275 

0,2775 

D 

1,1100 

0,7 

D 

227,2167 

10,4865 

-0,0462 

0,2962 

D 

1,1848 

0,8 

D 

253.800 

13,7452 

- 0,0542 

0,3042 

D 

1,2168 

0,9 

D 

286,3889 

13,7553 

-0,0480 

0,2980 

D 

1,1920 

0,95 

D 

308,3167 

11,2385 

-0,0365 

0,2865 

D 

1,1460 

1,0 

D 

360,0000 

0,0000 

0,0000 

0,2500 

D 

1,0000 
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Los dalos del cuadro IV-3 nos permiten cons- 
truir la curva de relacion dc radio hidraulico para 
malquier relacion del tirante respecto al diametro 
(Fig. I V-6). 


Fjemplo 


a) Hn un colector de 30 cm de diametro, cual 
sera cl radio hidraulico, si el caudal Q pro- 
voca un tirante de agua de 18 cm. 


H 

D 


18 

30 


= 0,60 


Con este valor interceptamos la curva, y 
proyectamos verticalmente hasta el eje de 
abcisas 

— 1,1 1 r' = 1,11 x r 
r 


0,30 

i - ' — 1,11 —-0,0833 m 

4 

Hn forma similar podemos construir las cur- 
vas de pcrimclro mojado y area mojada. 


Relacion de areas 


_ [^2 

A = - = 0,7854 D 2 

4 

A r /0,002 1 8 1 7 0 - 0, 1 25 sen 0\ 
A~ c ~\ 0,7854 ) 

— = 0,002778 (1 — 0, 1 59 1 55 sen 0 
A„ 


Dando valores a la relacion de tiranles de agua, 
respecto al diametro, se tiene: 


CUADRO I V-4 


VARIACION DEL AREA MOJADA CON RESPECTO AL 
TIRANTE DE AGUA EN UN CONDUCTO CIRCULAR 


Tirante 

0 

sen 0 

Relacion dc areas 
0,0027 no 0.159155 sett 

0,05 

D 

51,6833 

0,7846 

0,018703 

0,1 

D 

73,7944 

0,9603 

0,052164 

0,2 

D 

1 06,3500 

0,9596 

0,142715 

0,3 

D 

1 32,9333 

0,7321 

0,252771 

0.4 

D 

157,0111 

0,3906 

0,37401 1 

0.5 

D 

1 80,0000 

0,0000 

0,500000 

0,6 

D 

203.1389 

-0,3930 

0,62868 

0.7 

D 

227,2167 

-0,7321 

0,747725 

0.8 

D 

253,8000 

-0,9603 

0,857893 

0.9 

D 

286,3889 

-0,9596 

0,948314 

0,95 

D 

308,3167 

-0,7846 

0,98 1 377 

1.0 

D 

360.0000 

0.0000 

1 .0000 


l)‘ 

Ar " 8 
-0,125 sen 0) 


80 


0 - sen 0 - D 2 (0,002 18 17 0- 


Graficando los valores de las relaciones dc area 
contra la relacion de tiranles dc agua, se obtiene la 
curva de la figura IV-7. 



0.7854D 2 


Pig. IV-7. — Curva de relacion de areas para /Ustinias ulturas de agua en conducto circular. 
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Ejemplo 

Calcular cl area mojada en un colector de 18 
pulgadas (46 cm), cuando fluye con un tirante de 
agua de 30 cm 


con lo cual podemos obtener para diferentcs tirantes 
de agua los valores de velocidad en funcion de la 
relacion de alturas respecto al diametro. 

CUADRO IV-5 


H 

D 



VARIACION DE LA VELOCIDAD CON LA VARIACION 
DEL TIRANTE DE AGUA EN UN CONDUCTO 
CIRCULAR 


con 0,65 entramos en el eje de ordenadas y obtene- 
mos al cortar la curva y proyectar verticalmente 

A, 

- - - 0,69 
A c 

n D 2 

A c = 4 - = 0,7854 x(0,46) 2 = 0,! 662 
A, = 0,69x0, 1662 = 0,1 147 m 2 


Determinacion de la velocidad correspondienle a 
cualquicr tirante de agua 


Tirante 

(0,25 - K) 2,J 

Relacion de 
velocidades* 

0,05 

D 

0,1020 

0.2570 

0,1 

D 

0,1593 

0,4014 

0,2 

D 

0,2444 

0,6159 

0,3 

D 

0,3082 

0,7767 

0.4 

D 

0,3582 

0,9027 

0,5 

D 

0,3968 

1,000 

0,6 

D 

0,4254 

1.072 

0,7 

D 

0.4443 

1,1 196 

0,8 

D 

0,4523 

1,1398 

0,9 

D 

0,446 1 

1. 1242 

0,95 

D 

0,4346 

1,0952 

1,0 

D 

0,3968 

1,0000 


( ) Se ha usado la cxpresion de Manning. La utilization de 
otras formulas como la de Chezy conduce a resultados parecidos; 
sin embargo, conviene haccr comparaciones para delerminar ei 
grado d< aproximacion. 


Aplicando la expresion de Manning, para cana- 
ies abiertos, se tendra que la velocidad a seccion 
lien a es: 


V =-- r 2 -' 3 s 1 ' 3 
c n c 

y para un tirante cualquiera: 


v r -- 


Ejemplos 


Calcular la velocidad real de flujo de un cierto 
caudal que fluye a traves de un conducto circular de 
25 cm, con una altura de agua de 15 cm. Si la \clo- 
cidad a seccion plena es de 60 cm/sg. 


Calculamos la relacion de altura — = 

D 

Con cste valor entramos en la figura IV-8, 
tramos: 



y encon- 


n y s constantes: 


V r /V € = 1,07 luego V f = 1,07 x 0,60 =0,64 m/s 


v r 

V c 


j-2/3 s 1 - 2 


r 2/3 s' 2 


(r,>™ 

( r c ) 2,3 


pero r. = 


D 


V r _ (r r ) 2/3 _4 2/3 (r r ) 2/3 
v"'"7dv 73 


D 2 ' 


2/3 


r, = (0,25 - K) D, luego: 


V r 4 /3 [(0,25 — K) D] 2 ' 3 


V 


D 


2/3 


= 4- 3 (0,25 — K) 2 *' 3 


Determinacion del gasto Q correspondiente a 
cualquier tirante de agua 


Mediante la aplicacion de la ecuacion de conti- 
nuidad Q = V x A, conocidas las velocidades de flujo 
y el area mojada para cualquier tirante se puede 
encontrar el gasto o caudal correspondiente y su 
relacion a seccion plena. Esto permite multiples usos 
y determinaciones graficas, ast: Ilamando Q c la ca- 
pacidad de un colector cualquiera, se tiene? 

Oc = V c xA c 


siendo: 

V c = Velocidad a seccion plena. 
A c = Area del colector. 
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y llamando Q r al gasto para un tirante de agua 
cualquiera 

Q, = V t xA r 

la relacion 


Qr 

Qc 


V,XA f 

V c XA c I (Vb) 2/3 s ./2 ^ 



X 



Con las relaciones de areas y de velocidad ya 
calculadas podemos obtener las relaciones de gasto 
para las diferentes relaciones de tirantes de agua. 


CUADRO IV-6 

VARIACION DEL CAUDAL EN UNA SECCION 
CIRCULAR 


Tirante 

Relacion dc 
vciocidades 

Relacion 
de areas 

Relation 
de gastos 

0,05 

D 

0,2570 

0,018703 

0,0048 

0,1 

D 

0,4014 

0,052164 

0,0209 

0,2 

D 

0,6159 

0,142715 

0,0879 

0.3 

D 

0,7767 

0,252771 

0,1963 

0,4 

D 

0,9027 

0,37401 1 

0,3376 

0,5 

D 

1,0000 

0,500000 

0,5000 

0,6 

D 

1,072 

0,626868 

0,6720 

0,7 

D 

1,1196 

0,747725 

0,8372 

0,8 

D 

1,1398 

0,857893 

0,9778 

0,9 

D 

1,1242 

0,948314 

1,0661 

1,0 

D 

1,0952 

0,981377 

1,0748 



1,0000 

1,000000 

1,0000 


Con los datos asi obtenidos podemos construir 
la curva de relacion de descargas. 


RELACION DE ELEMENTOS HIDRAULICOS 



Qc Vc Rc Pc Ac 


Fig. I V-8. — Curva de variacion de element os hidraulicos respecto al tirante de agua o relation de alturas. 
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Para efectos practicos se prepara una sola grafi- 
ca con todas las rclaciones de elementos hidraulicos, 
con lo cual puede hacerse la determinacion de todas 
las caracteristicas de flujo para una condicion dada 
(Fig. IV-8). 


b) Determinar el caudal, la velocidad y el area 
mojada cuando el tirante de agua sea de 5 
cm. 


Solucion 


Ejemplo 

Un colector de 24" (61 cm) trabajando a seccion 
plena tiene una capacidad de 607 lt/sg y una veloci- 
dad de flujo de 2,08 m/sg. 

a) Determinar la velocidad, el tirante de agua y 
el area mojada, cuando el caudal es de 365 
lt/sg. 


a) Calculando la relacion de gasto 


Qr 

Qc 


365 

607 


= 0,6013 


con estc valor entramos en el eje de las abs- 
cisas c intcrceptamos la curva de gasto; pro- 
yectamos horizontalmente y leemos en el eje 

de ordenadas la relacion — = 0,56 (Fig. IV-9). 



Qr . Vr . Rr . Pr ■ Ar 
Q c’ Vc ' RC ’ Pc ' Ac 

Fig. IV-9. — Solucion a). 
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A partir dc alii se intercepta horizontalmen- 
te la curva de relacion de areas y de rela- 
cion de velocidades, leyendo en el eje de las 
a bscisas. 


A, 

Ac 


--0,58 y 


Vr 

V, 


= 1,05, respectivamente 


b) 


Determinamos la relacion 

3gUa H = 5 =0,082 
D 61 


de tirantes de 


con este valor entramos en el eje de ordena- 
das (Fig. IV- 10) e interceptamos las curvas 
de relacion gasto, velocidad y area mojada, 
obteniendo: 


con estos valores obtenemos: 
H =0,56 x 6 1 — 34,2 cm. 

V r = 1,05 x 2,08 = 2,18 m/sg. 

/ jtD 2 \ 0,58(0,6 1) 2 ti 

A, = 0,58 ' 


= 0,1695 nr 


— = 0,018 
Qc 


Q r = 0,018x 607 = 10,93 lt/sg 


V -=0 36 V, =0,36 x 2,08 = 0,75 in/sg 
V c 

A ‘ =0 04 A = 0,04 x — * = 0,0 1 1 7 m 2 
A. r 4 



Qc Vc Rc Pc Ac 
Fig. IV- 10. — Solution b). 
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Conviene verificar en todos los casos que la 
velocidad real del flujo esta dentro de los 
limitcs minimos y maximos para evitar sedi- 
mentation o erosion, respectivamente. En es- 
te caso conviene verificar la velocidad de 
arrastre 

V^ir 1 ' 6 [K t (S 0 -l)]'' 2 


61 

R r = 0,23 — = 3,51 cm 

4 


V =- 


1 


0,013 


(0,035) 1/6 [0,04 x 0,002 x(l,65)] 1/2 


, r 0,5719 x0,01349 

v a = - = 0,5055 m/sg <0,75 m/sg 


Luego la velocidad de flujo es suficiente para el 
arrastre de material. 


asumiendo 

K = 0,04, e = 0,20 cm, n = 0,013 (024") 

—^ = 0,23 (obtenido de la curva) 


En el ejemplo anterior hemos considerado un coefi- 
cientc K = 0,04 (valor mas bajo del rango), esto nos 
hacc suponer que si se trata de material mas adhe- 
rente que una arena Iavada, en algunas ocasiones, la 
velocidad de flujo para una condicion de tirante de 
agua pequefio no sera suficiente para provocar el 
arrastre. 


Sr 

Sc 



Vr 

VC 

Fig. IV-ll. — Relacion de velocidad y pendiente respecto al tirante de agua para provo- 
car el arrastre de sedimentos. 
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En cfccto, tomando para K el valor maximo del 
rango establecido K =0,8 se tiene; 


V - - - (0,035) J/6 (0,8 x 0,002 x 1,65) 

a 0.0 1 3 1 


1/2 


0,5719x0,0514 „ _ , 

V - = 2,26 m/sg>0,75 

0,013 

(no cs suficientc). 


Luego seria rccomendable, cuando el tirante de 
agua es pcqueno, incrementar la pendiente del co- 
Icetor, a fin de lograr una fuerza cortante capaz de 
arrastrar los scdimentos. 

Como se observa, en la curva de relacion de ve- 
locidades (Fig. IV-8), la velocidad a flujo parcial 
para un tirante igual a la mitad del diametro del 
eolector (fluyendo medio lleno) es igual a la veloci- 
dad a seccion plena; asimismo observamos que a 
partir de 0,5 D y hasta H = 1,0, la velocidad es ma- 
yor que la F c , luego para colectorcs fluyendo con 
tirantes mayores de 0,5 D no Habra problemas de 
scdimentacion, si disenamos para una velocidad a 
seccion plena mayor que la velocidad de arrastre. 

El problema en estos casos podria ser de erosion 
en caso de velocidades muy alias. 


Relacion de yrudientes para facilitar arrastre de 
sediment os 

A fin dc prevenir la sedimcntacion en colectores 
fluyendo con tirantes de agua menores que 0,50 D 
convicne dctcrminar la condicion de pendiente reco- 
mcndable. 

Siendo la fuerza cortante F r — yrs que hemos 
aplicado para determinar la velocidad de arrastre a 
seccion llcna, podemos establecer igualdad en dicha 
fuerza para que al modificarse el radio hidraulico sc 
produzca cl arrastre, luego: 

p K =yr c s c (Seccion Ilena) [1] 

F R =yr r s r (Seccion parcial) [2] 

Luego F r = F r para facilitar el arrastre 

r c s c = r r s r [3] 

s,=( r ^s e L4] 

siendo la velocidad de flujo: 

V = -F 2 'V' 2 [5] 

n 


V, 

V c 


.2/3 c 1/2 


I r 2/3„1J2 

n ‘ 1 


” ( r c) 2/3 ( S c) 1/2 


[ 6 ] 


y sustituyendo el valor dc [4] en la ecuacion [6] 


(r ) 2,3 
v r 

’ r 

'$y 

v £ “ (r c ) 

2/3 (s c ) l/2 

Similarmente 


Qr 


Qc 


1/2 


(r r ) 2/3 (r c ) ,/2 (s c ) 1 ' 2 

(r c ) 2/3 (r r )^ 2 (s c ) 1/2 




dando valores a la relacion de tirantes dc agua res- 
pecto al diametro, obtendrernos las relaciones de ve- 
locidad y de caudal para la condicion de arrastre y 
obtener luego la relacion de pendientes para la con- 
dicion de flujo parcialmente lleno, la cual por la 
ecuacion [4] vemos quo cs la inversa de la relacion 
de radios hidraulicos. 


CUADRO IV-7 


VARIACION DE VELOCIDAD Y DE CAUDAL, PARA 
LOCRAR ARRASTRE A D1FERENTES 
PROFUN DIDADES 


Tirantes 

(v! 




0.05 

D 

0,7121 

0,0187 

0,0133 

7,67 

0,1 

D 

0.7960 

0,0522 

0,0416 

3,93 

0,2 

D 

0.8858 

0.1427 

0,1264 

2,07 

o> 

D 

0.9387 

0,2528 

0,2373 

1,46 

0.4 

D 

0,9747 

0,3740 

0,3645 

1,17 

0,5 

D 

1,0000 

0,5000 

0,5000 

1,00 

0.6 

D 

1,0175 

0,6269 

0,6379 

0,90 

0.7 

D 

1,0287 

0,7477 

0,7692 

0,84 

0,8 

D 

1.0333 

0,8579 

0,8865 

0,82 

0,9 

D 

1,0297 

0.9483 

0,9765 

0,84 

0,95 

D 

1,0230 

0,9814 

1,0040 

0,87 

1.0 

D 

1,0000 

1,000 

1,0000 

1,00 


En la figura IV- 1 1 se han graficado las curvas de 
relacion de velocidad, de caudal y de pendiente para 
las condiciones de arrastre de sedimentos. 

De la observation de la curva que representa la 
relacion de pendientes de la figura IV- 11 se eviden- 
cia que hasta una tirante de agua igual a 0,5 D las 
pendientes aseguran una velocidad de flujo igual o 
mayor que la velocidad de arrastre determinada a 
base de la seccion Ilena, pero a tirantes menores la 
pendiente debe incrementarse a fin de asegurar que 
la velocidad de flujo sea igual a la fijada para el 
arrastre a seccion plena. 
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I'iff. IV- 1 2. — Ejemplo de uso de la curva para velocidad dc arrastre. 


Asi, para un tiranle de agua 0,3 D, la pendiente 
quo asegura el arrastre es aproximadamente 1,5 ve- 
ces !a velocidad fijada para el arrastre a seccion ple- 
na; para 0,2 D debe scr el doble y para 0,1 D dcbera 
ser cuatro veces la pendiente a seccion liena. 


Ejemplos 

Un colector de 0 = 8" (20 cm) disenado para 
conducir un caudal 0 = 6,5 lt/sg tiene una pendiente 
de 12 por 1.000, con lo cual alcanzaria una veloci- 
dad a seccion plena de 1,0 m/sg y una capacidad de 
32,4 lt/sg (n =0,015). 


Se pregunta 

a) <,Cual es la velocidad de flujo para el gasto 
real de diseno y cual el tirante de agua? 

b) ^Cual debe ser la pendiente a fin de tener 
una velocidad de corricnte igual a la que se 
asumio a seccion plena? 

0 = 8" (20 cm) 

S= 12 por 1.000 
Q c = 32,4 lt/sg 
V C =1,0 m/sg 
Qr = 6,5 lt/sg 
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calcuiando la relacion de gasto 


Qr 

Qc 


6,5 

32,4 


— 0,20 


Si con cslc valor entramos en las curvas de va- 
riacion de relaciones hidraulicas obtenemos: 


Si se considera que la vclocidad a seccion plena 
K=1,0 m/sg es la velocidad conveniente para el 
arrastre, el gasto real Q = b,5 lt/sg que provoca una 
altura de agua de 6,2 cm con una velocidad de 
0,79 m/sg no seria capaz de producir la fuerza cor- 
tante necesaria, en cuyo caso la determinamos utiii- 
zando la curva de la figura IV- 12, para la condition 
de arrastre con 


— = 0,3 1 Af - = 0,26 = 0,70 ^ = 0,79 

D A c r c V c 

de donde: 

H =0,31 x 0,20 = 0,062 m = 6,2 cm 
A, = 0,26 x 0,78 54 x(0,20) 2 = 0,008 2 m 2 
0,20 

r =0.70 =0,035 m 

4 


H 

D 


= 0,31 



V, 

V c 


= 0,95 


Luego la pendiente que lograria la velocidad 
de arrastre del material igual a la que provoca la 
velocidad a seccion plena seria 


S,= 1,45 x 12=17,4 por 1.000, 
con lo cual la velocidad se incrementa a: 


V, =0,79 x 1,0 = 0,79 m/sg 


V r = 0,95x 1,0 = 0,95 m/sg 
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CAPITULO V 


Diametros y clases de tuberias 


Selection de diametros. 

Expresiones para el cdlculo. Ecuacion de Manning. 
Abacos para tubos a section llena. 

Tablas para revision de conduct os circulares. 
Formulas modificadas. Abacos y tablas. 

Clases de tuberia. 

Presentation de calculos. Modelo. 


Para la selection de diametros es necesario 
considerar dos aspectos en el eomportamienlo del 
flujo en tuberias: 

a) Conductos trabajando como canales abiertos 

b) Como conductos a presion 


Expresiones para el calculo. Abacos y tablas 

La expresion mas generalizada para el diseno de 
colcctores trabajando como canales abiertos es la 
ecuacion de Manning 


V= '-r’/'V'' 2 

n 

la cual tiene su origen en la fuerza de friction que se 
genera al fluir agua a traves de un conducto 


b r 


= f(n. A, p, L, V) = C 




y cuya estimation por Chezy conduce a expresion 
de velocidad media 


V = CVs‘ 

Por razones de orden practico, y a fin de facili- 
tar el diseno, sc trabaja con la formula de Manning 
usando abacos preparados para diferentes valores 
de n, trabajando a seccion plena. 

Los coeficientes de rugosidad n dependen del 
material dc conducto, de la seccion, de las irregulari- 
dades del colector, y su cuantificacion es dificil e 
imprecisa, habiendo sido determinado experirnental- 


mente por diversos investigadores con rcsultados 
que ofreccn variaciones unos de otros. 

En nuestro caso, donde principalmcnte se usa 
tuberia de concreto sc aplican valores de n = 0,0 1 5 
para tuberias hasta 21 pulgadas (53 cm) de diame- 
tro, inclusive, y de 0,013 para colcctores de concreto 
con diametros mayores a 21 pulgadas. 

A continuation se presenta cl abaco de la figura 
V-l preparado por ingenicros del Ministerio de 
Obras Publicas, que representan los calculos para la 
ecuacion de Manning en colectores fluyendo a sec- 
cion plena, para los dos valores de n mencionados 
anteriormente. 

Los abacos de las figuras V-2 a V-7 permiten 
preseleccionar diametros en funcion de gasto y pen- 
diente para valores de n = 0,009, 0,010, 0,011, 0,013 
y 0,015 en aquelios casos en que la supcrficie inter- 
na dc la tuberia permite talcs coeficientes de fric- 
tion. Por ejemplo, en caso de tuberias de arcilla 
vitrificada puede estimarse un valor de n =0,010 a 
0,011, y tuberias de material plastico PVC u otro, 
admite valores de n menores (0,009). 

Para fines de revision, ingenieros de la antigua 
Division de Ingenieria Sanitaria del M.S.A.S. prepa- 
raron un grupo de tablas que se presentan a 
continuation y que facilitan la revision de los 
proyectos que dicha dependencia controla, como 
organismo responsable por la permisologia de esta 
area ingenieril. 

Dichos cuadros (V-l al V-18) estan preparados 
para cada uno de los diametros comerciales existen- 
tes, y contemplan la velocidad y gasto a seccion ple- 
na, y para un tirante minimo de 5 cm. 
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CUADRO V-! 


DIVISION DE INGENIERIA SANITARIA 
TAB! AS PARA LA REVISION DE COLECTORES CLOACALES 


Diamelro nominal del tubo: 20 cm (8") 


Section llena 

d = 5 

cm 

Section llena 

d = 

cm 

Pcndicntc 

'io 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/S 

Velocidad 

m/s 

Pendiente 

to 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

4 

18,8 

0,58 

2,5 

0,40 

125 

105,1 

3,24 

14,0 

2,25 

4,5 

19,8 

0,61 

2,7 

0,43 

130 

107,1 

3,30 

14,3 

2,30 

5 

21,1 

0,65 

2,8 

0,45 

135 

109,0 

3,36 

14,5 

2,34 

5.5 

22,1 

0,68 

2,9 

0,47 

140 

111,3 

3,43 

14,8 

2,38 

6 

23,0 

0,71 

3.0 


145 

113,2 

3,49 

15,1 

2,43 

6,5 

24,0 

0,74 

3,2 

0,51 

150 

115,2 

3,55 

15,3 

2,47 

7 

25,0 

0,77 


0,53 

155 

117,1 

3,61 

15,6 

2,51 

7,5 

25,6 

0,79 


0,55 


118,7 

3,66 

msm 

2,55 

8 

26,6 

0,82 

3,5 

0,57 

165 

120,7 

3,72 


2,59 

9 

28,2 

0,87 

3,7 

0,60 

170 

122,6 

3,78 

16,3 

2,63 

10 

29,8 

0,92 

4,0 

0,64 

175 

124,2 

3,83 

16,6 

2,67 

12 

32,4 

1,00 

4,3 

0,70 

180 

126,2 

3,89 

16,7 

2.70 

14 

35.0 

1,08 


0,75 

185 

127,8 

3,94 

17,0 

2,74 

16 

37.6 

1,16 

5,0 

0,81 

190 

129,4 

3,99 

1 7,2 

2.78 

18 

39,9 

1.23 


0,86 

195 

131,1 

4,04 


2,81 

20 

41,8 

1,29 

5,6 


200 

133,0 

4,10 

1 

2,85 

25 

47,0 

1.45 


1,01 

205 

134,6 



2,89 

30 

51,6 

1,59 

6.8 

1,10 

210 

136,2 

4,20 

18,1 

2.92 

35 

55,5 

1,71 


1,19 

215 

137,9 

4,25 

18,4 

2,96 

40 

59,4 

1,83 

7,9 

1,27 

220 

139,2 

4,29 

18,5 

2,99 

48 

62,9 

1,94 

8.4 

1,35 

225 


4,34 

18,7 

3,02 

50 

66,5 

2,05 

8,9 

1,43 

230 


4,39 


3,06 

55 

69,7 

2,15 

9,2 


235 

144,0 

4,44 


3,09 

60 

72,7 


SEKIi 

1,56 

240 

145,7 

4,49 

19,3 

3,12 

65 

75,9 

2,34 

10,1 

1,63 

245 

147,0 

4.53 

19,5 

3.15 

70 

78,5 

2,42 

10,5 

1,69 

250 

148,6 

4,58 

19,8 

3,19 

75 

81,4 

2.5! 

10,9 

1,75 

255 

149,9 

4,62 

20,0 

3,22 

80 

84,0 

2,59 

11,2 


260 

151,5 

4,67 

20,2 

3,25 

85 

86,6 

2,67 

11,5 

1,86 

265 

152,8 

4,71 

20,3 

3,28 

90 

89,2 

2,75 

1 1,8 

1,91 

270 

154,4 

4,76 

20,5 

3,31 

95 

91,5 

2,82 

12,2 

1.96 

275 

155,7 

4.80 

20,7 

3,34 

UK) 

94,1 

2,90 

12,5 

2,02 

280 

157,3 

4.85 

20,9 

3,37 

105 

96,3 

2.97 

12,8 

2,06 

285 

158,6 

4,89 

21,1 

3,40 

i to 

98,6 

3,04 

13,1 

2,11 

290 

159,9 

4,93 

21,3 

3,43 

115 

100,9 

3,1 1 

13,4 

2,16 

295 

161,2 

4,97 

21,5 

3,46 

120 

102,8 

3,17 

13.7 

2,21 

300 

162,8 

5,02 

21,6 

3,49 
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CUADRO V-2 


DIVISION DE INGENIERIA SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DE COI.ECTORES CLOACALES 


Dtametro nominal del lubo: 25 cm (10") 


Scccion Ilcna 

d- 

- 5 cm 

Scccion llena 

d - 

- 5 cm 

Pendiente 

'}> O 

Gusto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gusto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Pcndiente 

t 

Gusto 

!/s 

Velocidud 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

3 

29,4 

0,58 

2,5 

0,36 

55 

125,6 

2,48 

10,7 

1,52 

4 

33,9 

0,67 

2,9 

0.41 

60 

131,7 

2,60 

1 1,2 

1,59 

5 

38,0 

0,75 

3,2 

0,46 

65 

136,8 

2,70 

1 1.7 

1,66 

6 

41,5 

0,82 

3,5 

0,50 

70 

141,8 

2,80 

12,1 

1,72 

7 

45,1 

0.89 

3,8 

0,54 

75 

146.9 

2,90 

12,6 

1,78 

X 

48,1 

0,95 

4,1 

0,58 


152,0 

3,00 

13,0 

1,84 

9 

51.2 

1,01 


0,62 

85 

156,5 

3,09 

13,3 

1,89 

10 

53,7 

1,06 

MBS 

0,65 

90 

161,1 

3,18 

13,8 

1,95 

1 1 

56,2 

■H 

m 

0,68 

95 

165,7 

3,27 

14,1 

2,00 

12 

58,8 

1,16 


0,71 

100 

169,7 

3,35 

14,5 

2,05 

13 

61,3 

1.21 

5,2 

0,74 


173,8 

3,43 

14,8 


14 

63,3 

1,25 


0,77 

110 

178,3 

3,52 

15,2 

2,15 

15 

65,9 

1,30 

5,6 


115 

181,9 

3,59 

15,5 


16 

67,9 

1.34 

5,8 

0,82 

120 

185,9 

3,67 

15,9 

2.25 

17 

69.9 

1,38 



125 

190,0 

3,75 

Hki 

2.30 

IK 

71,9 

1.42 



130 

193,5 

3.82 


2,34 

19 

74,0 

1.46 

6,3 

0,89 


197,1 

3,89 

16,9 

2,39 

20 

76,0 

1.50 


0,92 


201,1 

3.97 

17,2 

2,43 

21 

78,0 

1,54 

mm 

0,94 

145 

204,7 

4,04 

17,4 

2,47 

22 

79,5 

1,57 

iKm 

0,96 

150 

207,7 

4,10 

■ta 

2,51 

23 

81,6 


6,9 

0,98 

155 

211,3 

4,17 

■n 

2,56 

24 

83,1 

1,64 

7,1 

1,01 

160 

214,8 

4,24 

18,4 

2,60 

25 

85,1 

1,68 

1 


msm 




2,64 

26 

86,6 


■ 1 

1,05 

HRll 





27 

88,1 


K3 

1,07 

175 

224,4 

4.43 

19,2 

2,72 

28 

89,7 


1 


180 

228,0 

4,50 

mssM 

2,75 

29 

91,2 


■ 


185 

231,0 

4,56 

19,7 

2,79 

30 

93,2 


mm 

1,12 

190 

234,0 

4,62 

20,0 

2,83 

31 

94,8 

1,87 


1,14 

195 

237,1 

4,68 

20,3 

2,87 

32 

96,3 

1,90 

8,2 

1,16 

1 K3 



20,5 

2,90 

33 

97,8 

1,93 

8,3 

1,18 

mm 



£1 

2,94 

34 

98,8 

1,95 

8,5 

1,20 

mm 



m 

2,98 

35 

100,3 

1.98 

8,5 

1,21 

215 

248,7 

4.91 

sn 

3,01 

40 

107,4 

2,12 

mm 

1,30 

220 

251,8 

4,97 

■ 

3,05 

45 

1 14,0 

2,25 

9,7 

1,38 

225 

254,8 

5,03 

21,7 

3,08 

50 

120,1 

2,37 

10,2 

1,45 

- 

— 

— 

— 
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CUADRO V-3 


DIVISION DR INGENIER1A SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DE COLECTOR US CLOACAI.ES 


Diamctro nominal del tubo: 30 cm II2"| 


Section llena 

d = 5 

cm 

Section llena 

d 

-S cm 

Pendicnte 

Casio 

Velocidad 

Gasto 

Velocidad 

Pcndiente 

Gasto 

Velocidad 

Gasto 



I/s 

in/s 

I/s 

m/s 

L 

I/s 

m/s 

I/s 

m/s 

2,5 

43.8 

0,60 

2,6 

0,33 

40 

175,1 

2,40 

10,2 

1.31 

3 

4K,2 

0,66 

2.8 

0,36 

42 

179,5 

2,46 

10,5 

1,34 

3,5 

51.8 

0,71 

3,0 

0,39 

44 

183,9 

2,52 

10,8 

1,38 

4 

55.4 

0,76 

3,3 

0,42 

46 

187,5 

2,57 

1 1,0 

1,41 

4.5 

58,4 

0,80 

3,4 

0,44 

48 

191,9 

2,63 

1 1.2 

1,44 

S 

62,0 

0,85 

3,6 

0,46 

50 

195,5 

2,68 

1 1,5 

1,47 

5.5 

64.9 

0.89 

3.8 

0,49 

52 

199.2 

2,73 

11,7 

1,50 

6 

67.0 

0,93 

4,0 

0,51 

54 

203,6 

2,79 

11,9 

1.52 

0.5 

70,8 

0,97 

4,1 

0,53 

56 

207,2 

2.84 


1,55 

7 

73.0 

1,00 

ISifiBli 

0.55 

58 

210,9 

2,89 



7,S 

75,9 

1,04 

4.5 

0,57 

60 

214,5 

2,94 

12,6 

1,61 

X 

78,1 

1.07 

4.6 

0,59 

mm 



13,0 

1,67 

8.5 

81,0 

1,11 

4.7 

0,60 

9 



13.6 

1.74 

') 

83.2 

1.14 

4,8 

0,62 

75 



14,1 

1.80 

0.5 

85.4 

1,17 

5,0 

0,64 

80 

247,3 

3,39 

14,5 

1,86 

10 

87.6 

1.20 

5,2 

0.66 

85 

255,4 

3,50 

14,9 

1,91 

1 1 

01.9 

1,26 


0,69 

90 

262,7 

3,60 

15,4 

1.97 

17 

95,6 

1.31 



95 

270,0 

3.70 

15,8 

2,02 

13 

UX1.0 

1.37 


0,75 

100 

276,5 

3,79 

16,2 

2,07 

14 

103,6 

1,42 

6,1 

0,78 

105 

283,8 

3,89 


2,13 

15 

107.3 

1.47 

mm 

0,80 

no 

290.4 

3,98 

17,0 

2,18 

16 

1 10.9 

1.52 



115 

296,9 

4,07 

17,3 

2,22 

17 

1 1 3,8 

1,56 

mam 


120 

303.5 


17,7 

2,27 

IX 

1 17,5 

1,61 

6.9 

0,88 

125 

309,4 

4.24 

18,1 

2,32 

10 

120,4 

1.65 

7,0 

0,90 

130 

3 1 5,9 

4,33 

18,5 

2,37 

20 

1 24,0 

1,70 

7,3 

0,93 

135 

321,8 

4,41 

18,8 

2,41 

22 

1 29,9 

1,78 

7,6 

0,97 

140 

327,6 

4,49 

19,1 

2,45 

74 

1 35.7 

1,86 

8,0 

1,02 

145 

333,4 

4,S7 

19,5 

2.50 

26 

140,8 

1 ,9.3 

8,3 

1,06 

150 

339,3 

4,65 

19.8 

2,54 

2X 

146,6 

2,01 

8,6 

1,10 

155 

344,4 

4.72 

20,1 

2,58 

30 

151,8 

2,08 

8.9 

1,14 

160 

350,2 

4,80 

20,5 

2,62 

32 

1 56,9 

2,15 

9,1 

1.17 

165 

355,3 

4,87 

20,8 

2,66 

34 

161.2 

2,21 

9,5 

1,21 

170 

361.2 

4,95 

21,1 

2.70 

36 

166.3 

2,28 

9,7 

1,24 

175 

366.3 

5,02 

21.4 

2.74 

38 

1 70.7 

2.34 

10,0 

1,28 

— — — 

— 

— 

- 1 

— 

— 

- 

— 

— 

— — 
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CUADRO V-4 


DIVISION DF. INGENIERIA SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DE COLECTORES CLOACALES 


Diameiro nominal del tubo: 38 cm (15”) 



Section Mena 

.... 

d =5 

cm 


Section llena 


d - 

5 cm 

Pondicntc 

iu> 

Gasto 

I/s 

Vdocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Pend ic me 

L 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

2 

70,7 

0,62 

2,6 

0,30 

29 

270,3 

2,37 

10,0 

1,13 

2,5 

78,7 

0,69 

2,9 

0,33 

30 

274,8 

2,41 

10,2 

1,15 

3 

86,7 

0,76 

3,2 

0,36 

32 

282,8 

2,48 

10,5 

1,19 

.3,5 

93,5 

0,82 

3,4 

0,39 

34 

291.9 

2,56 

10,8 

1,22 

4 

100,4 

0,88 

3,7 

0,42 

36 

299,9 

2.63 

1 1,1 

1,26 

4.5 

106,1 

0,93 

3,9 

0,44 

38 

309,0 

2,71 

1 1,4 

1,29 

5 

1 1 1.8 

0.98 


0.47 

40 

317,0 

2,78 

1 1,7 

1,33 

5,5 

1 17,5 

1.03 


0,49 

42 

325,0 

2,85 

12,0 

1,36 

6 

123,3 

1,08 



44 

331.9 



1,39 

6,5 

127,7 

1,12 


0,53 

46 

339.8 

2,98 

12,5 

1,42 

7 

1 32.3 


iM mrmm 

0,55 

48 

346,7 

3,04 

12,8 

1.45 

7.5 

1 36. K 

1.20 

50 

0,57 

50 

354,7 

3,11 

13,1 

1,48 

X 

141,4 

1.24 

5,2 

0,59 

52 

361,5 

3,17 

13.3 

1,51 

K.5 

1 46,0 

1,28 


0,61 

54 

368,3 

3,23 

13,6 

1,54 

9 

150,5 

1,32 



56 

375.2 

3.29 

13,9 

1.57 

9.5 

1 54,0 

1,35 


0,65 

58 

380.9 

3,34 

14,1 

1,60 

10 

1 58.5 

1,39 

S3 

0,66 

60 

387,7 

3.40 

14,3 

1.62 

1 1 

166,5 

1,46 


0.70 


394,6 

3,46 

14,6 

1.65 

12 

173,3 

1,52 

6.4 

0,73 

64 

400,3 


14,8 

1,68 

13 

1X0,2 

1,58 


0,76 

66 

407,1 

3,57 

15,0 

1,70 

14 

187,0 

1.64 


0,78 

68 

412.8 

3,62 

1 5,3 

1J3 

15 

193,9 

1,70 

BliSiS 

0,81 

70 

419.7 

3,68 

WBEm 

1,75 

16 

200,7 

1.76 

Bums 

0,84 

75 

433,4 

3,80 

16,1 

1.82 

17 

206,4 

1,81 




448,2 

3,93 

16,5 

1.87 

IK 

212.1 

1,86 

7,9 


9B 

461,9 

4,05 

17,0 

1.93 

19 

217.8 

1,91 




475,5 

4,17 

17,6 

1,99 

20 

223.5 

1.96 

*-::m 



488,1 

4.28 

18,0 

2,04 

21 

229,2 

2,01 



Bams 

500,6 

4,39 

18,5 

2,10 

22 

234,9 

2,06 

8,7 

0,98 

i'. 

513,2 

4,50 

mim 

2,15 

23 

240.6 

2,1 1 

8,9 



525,7 

4,61 

■ESI 

2,20 

24 

245,2 

2,15 

9,1 

1,03 

115 

537.1 

4,71 

19,9 

2,25 

25 

250,9 

2.20 

IBP 

1.05 

120 

548,5 

4,81 

20,3 

2,30 

26 

255,4 

2,24 

II 



559,9 

4,91 

20,7 

2,34 

27 

260.0 

2,28 

■ 



571,3 

5,01 

21,1 

2.39 

3X 

264,6 

2.32 



«i 

— 

— 

— 

— 

— 

— 

— 

11 


— 

— 

— 

— 

— 
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CUADRO V-5 


DIVISION DL INGENIER1A SANITARIA 

TABLAS PARA LA RF.VISFON DE COLECTORES CLOACALES 


Diametro nominal del lubo: 46 cm (18") 


Seccion llcim 

d = 5 

cm 

Scccion llena 

d = f 

i cm 

Pendicme 

Tin 

Gaslo 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gaslo 

I/s 

Veloculad 

m/s 

Pendicnte 

L 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

100,1 

0,61 

2,5 

0,26 

29 

438,3 

2,67 

I U 

1,14 

■> 

1 14,9 

0.70 

2,9 

0,30 

30 

444,8 

2,71 

I 1,3 

1,16 

2,5 

128.0 

0,78 

3,2 

0,33 

32 

459,6 

2,80 

1 1,7 

1,20 


141.2 

0,86 

3,6 

0,37 

34 

474.4 

2,89 

12,0 

1,23 

2.5 

152,7 

0,93 

3,9 

0,40 

36 

487,5 

2,97 

12,4 

1,27 

4 

162.5 

0,99 

4,1 

0,42 

38 

500,7 

3,05 

12,7 

1,30 

4.5 

172,4 

1.05 

4,4 

0,45 

40 

513.8 

3,13 

13,1 

1,34 

5 

182,2 

1,1 1 

mmm 

0,47 

42 

526.9 

3,21 

1 3,3 

1,37 

5.5 

1 90.4 

1,16 

M 

0,50 

44 

540, 1 


13,6 

1,40 

6 

198,6 

1.21 



46 

551,5 



1,43 

6,5 

206,8 

1.26 

II 

0,54 

48 

563,0 

3,43 

iiiSi 

1,46 

7 

215.0 

1.31 

5,5 

0,56 

so 

574,5 

3.50 

14,5 

1,49 

7.5 

223,2 

1,36 

5,6 


52 

586.0 

3,57 

14,8 

1,52 

8 

229,8 

1.40 

5,8 

0,60 

54 



15.1 

1,55 

X.5 

236.4 

1,44 

6,0 


56 

609,0 


15,4 

1,58 

9 

244.6 

1,49 

6,1 

0,63 

58 

618.8 

3,77 

15,7 

1,61 

9,5 

251,1 

1,5.3 

6,3 

0,65 

60 

630,3 

3,84 

16,0 

1.64 

10 

257,7 

1,57 

■yjMI 

0,67 

62 

640,2 

3,90 

16,2 

1,66 

1 1 

269,2 

1,64 



64 

650,0 

3,96 

16.5 

1,69 

12 

282,3 

1,72 




661,5 

4,03 

16,8 


13 

293,8 

1,79 

hKKP 

0,76 

68 

671,4 

4,09 

mnmtM 

1,74 

14 

303.7 

1.85 

7,7 

0,79 

70 

681,2 

4,15 


1,77 

15 

3 1 5.2 

1.92 

8,0 

0,82 

72 

689,4 

4,20 

17,4 

1,79 

16 

325,0 

1,98 

8,3 

0,85 

74 

699,3 

4,26 

17,7 

1,82 

17 

334,9 

2,04 

8,5 

0,87 

76 

709,1 

4,32 

17,9 

1,84 

IK 

344,7 

2,10 

8,8 

0,90 

78 

719,0 

4,38 

18,2 

1,87 

19 

354,6 

2,16 

9,0 

0,92 

80 

727,2 

4,43 

18,4 

1,89 

20 

364,4 

2,22 

9,2 

0,94 

82 

737,0 

4,49 

18,6 

1,91 

21 

372,6 

2,27 

9,4 

0,97 

84 

745,2 

4,54 

18,9 

1,94 

22 

380,8 

2,32 

9,6 

0,99 

86 

755,1 

4,60 

19,1 

1.96 

23 

390,7 

2,38 

9,8 

1,01 

88 

763,3 

4,65 

19,3 

1.98 

24 

398.9 

2,4.3 

10,0 

1,03 

90 

771.5 

4,70 

19,5 

2,00 

25 

407,1 

2,48 

10,3 

1,06 

95 

792,8 

4,83 

20,1 

2,06 

26 

415,3 

2,53 

10,5 

1,08 

100 

812,5 

4,95 

20,6 

2,1 1 

27 

421,9 

2,57 

10,7 

1,10 

105 

833.9 

5,08 

21,0 

2,16 

28 

430, 1 

2,62 

10,9 

M2 

— — — 

— — 
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CUADRO V-6 


DIVISION DF. 1NGENIERIA SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DE COI.ECTORES Cl.OACALES 


Diametro nominal del tubo: 53 cm (21") 


Secern n llcna 

d - 

5 cm 

Scccion llena 

d = i 

1 cm 

Pent lien le 

V, 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Casio 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Pendienlc 

ho 

Gaslo 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

1 

122,9 

0,55 

2,2 

0,21 

28 

648,0 

2,90 

11,8 

1,12 

1,5 

149,7 

0,67 

2,8 

0,26 

29 

661,4 

2,96 

12.1 

1,14 

2 

1 74,3 

0,78 

3,2 

0,30 

30 

672,6 

3,01 

12,3 

1,16 

2,5 

194.4 

0,87 

3,6 

0,34 

31 

683,8 

3,06 

12,5 

1,18 

3 

212,3 

0.95 

3,9 

0,37 

32 

694,9 

3,1 1 

12,7 

1,20 

3,5 

230,2 

1.03 

4,2 

0,40 

33 

703,9 

3,15 

12,9 

1,22 

4 

245.X 

1.10 

mm 

0,42 

34 

715.0 

3,20 

13,1 

1,24 

4.5 

259.2 


mm 

0.45 

35 

726.2 

3,25 

13,2 

1,25 

5 

274.X 

1.23 

5,0 

0.47 

36 

735,2 

3.29 

13,4 

1,27 

5.5 

2XX.3 

bw.?%b 


0,50 

37 

746,3 

3,34 

5 3,6 

1,29 

6 

301,7 

1.35 

5,5 

0,52 

38 

755.3 

3,38 

13,9 

1,31 

6,5 

3 1 2.X 

1.40 


0,54 

39 

766.4 

3,43 

14.0 

1,32 

7 

324.0 

1.45 


0,56 

40 

775,4 

3.47 

14.2 

1,34 

7.5 

335,2 

1,50 

6.1 

0.58 

42 

795.5 

3.56 

14.5 

1,37 

8 

146.3 

1.55 

6,3 

0.60 

44 

813.4 

3.64 

BESIK 

1.41 

8.5 

357,5 

1 ,60 

6,6 

0.62 

46 

831.? 

3.72 

IB9 

1.44 

9 

368.7 

1.65 

6,8 

0.64 

48 

849.1 

3.80 


1.47 

9,5 

377.6 

1.69 

6,9 

0.65 

50 

867.0 

3.88 

15.9 

1,50 

10 

3XX.X 

1.74 

7,1 

0,67 

52 

884.9 

3,96 

16,2 

1,53 

1 1 

406.7 

1,82 

Hi 

0,70 

54 

900,5 

4,03 

16,5 

1.56 

12 

424,6 

1,90 

mm 

0,73 

56 

918,4 

4,1 1 

16,8 

1,59 

13 

442,4 

1 ,9X 


0.76 

58 



17,1 

1,62 

14 

45X.I 

2,05 

8,4 

0,79 

60 

949,7 

4.25 

17,4 

1,64 

15 

475,9 

2,13 

8,7 

0,82 

62 

965.3 

4.32 

17,7 

1,67 

16 

491,6 

2,20 

9,0 

0,85 

64 

980,9 

4.39 

18,0 

1,70 

17 

505,0 

2,26 

9,2 

0,87 

66 

996,6 

4,46 

18,2 

1,72 

IK 

520,6 

2.33 

9,5 

0,90 

68 

1.012,2 

4,53 

18,5 

1,75 

19 

534,0 

2,39 

9,7 

0,92 

70 

1.025,6 

4,59 

18,7 

1,77 

20 

547,5 

2,45 

10,1 

0.95 

72 

i. 04 1,3 

4,66 

19,0 

1,80 

21 

563, 1 

2,52 

10,3 

0,97 

74 

1.054,7 

4.72 

19.3 

1,82 

22 

574.3 

2.57 

10,5 

0,99 

76 

1.070,3 

4.79 

19,6 

1,85 

23 

5X7.7 

2.63 

10,8 

1,02 

78 

1.083.7 

4.85 

19,8 

1,87 

24 

601,1 

2,69 

11,0 

1,04 

80 

1.097,1 

4,91 

20,1 

1,90 

25 

612,3 

2,74 

11,2 

1,06 

82 

1.110,5 

4,97 

20,3 

1,92 

26 

625.7 

2,80 

11,4 

1.08 

84 

1.124,0 

5,03 

20, S 

1,94 

27 

636.X 

2.85 

11,6 

1.10 

— 

— 

— 

— 

— 
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CUADRO V-7 


DIVISION DE INGFNIFR1A SANITARIA 


TABLAS PARA LA REVISION DE COLECTORES CLOACALES 



Section llcna 


Diametro nominal del lubo: 
d = 5 cm 

61 cm (24") 

Section lien a 


d = 5 

cm 

Pcndiente 

Tio 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Pendienle 

L 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

0,5 

143,0 

0,49 

1,9 

0,17 

18,5 

869,7 

2,98 

12,0 

1,06 

1.0 

201,4 

0,69 

2,8 

0,25 

19,0 

881,4 

3,02 

12.1 

1,07 

1,5 

248,1 

0.85 

3,4 

0,30 

19,5 

893,1 

3.06 

12,2 

1,08 

2,0 

286,0 

0,98 

4,0 

0,35 



3,10 

12,5 

1,10 

2,5 

321,0 

1,10 

4,4 

0,39 

21,0 

928,1 

3,18 

12,8 

1,13 

.VO 

.350,2 


mm 

0,43 

22,0 

948,5 

3,25 

13,0 

1,15 

.1,5 

379,4 

1 ,30 


0,46 

23,0 

971,9 

3,33 

1.3,4 

1,18 

4.0 

405,7 

1 ,39 

5.6 

0,49 

24.0 

992,3 

3,40 

1 3,6 

1.20 

4.5 

429.0 

1,47 

5.9 

0,52 

25,0 

1.012,7 

3,47 

13.9 

1,23 

5,0 

452.4 

1,55 


0,55 

26,0 

1.033,1 

3.54 

14,2 

1,25 

5.5 

475.7 




27,0 



14,5 

1,28 

6.0 

496,1 

1.70 

6,8 

•0.60 

28,0 


3.67 

14,7 

1,30 

6.5 

516,6 

1,77 

7,1 

0,63 

29,0 


3,74 

1 5,0 

1,32 

7,0 

537,0 

1.84 


0,65 

30,0 

1.109.0 

3,80 

15,3 

1,35 

7.5 

554,5 

1,90 

7,6 

0,67 





1,37 

s.o 

572,0 

1,96 

7.8 

0,69 





1,39 

8.5 

589,5 

2,02 

8,2 

0,72 

33,0 

1.164,5 

3,99 

16,0 

1.41 

0.0 

607,0 

2,08 


0,74 

34,0 

1.179,1 

4,04 

16.2 

1,43 

9,5 

624.6 

2,14 

8.6 

0,76 

35,0 

1.196,6 

4,10 


1,45 

10,0 

639.2 

2,19 

8.8 

0,78 

36,0 

1.214,1 

4,16 

16,7 

1,47 

10.5 

656,7 


9,1 

0.80 

37,0 

1.231,6 

4,22 

16,9 

1,49 

1 1.0 

671,3 

2.30 

9,2 

0,81 

38,0 

1.246.2 

4,27 

17,1 

1,51 

11.5 

685,8 

2,35 

9,4 

0,83 

39,0 

1.263,7 

4,33 

17,3 

1,53 

12,0 

700,4 

2,40 

9,6 

0.85 

40,0 

1.281,2 

4,39 

17,6 

1,55 

12,5 

715.0 

2,45 

9,9 

0,87 

41,0 

1.295,8 

4,44 

17,8 

1,57 

13.0 

729,6 

2,50 

10,1 

0,89 

42,0 

1.310,4 

4,49 

18,0 

1,59 

1 3,5 

744,2 

2,55 

10,2 

0,90 

43,0 

1.327,9 

4,55 

18,2 

1,61 

14,0 

755,9 

2,59 

10,4 

0,92 

44,0 

1.342,5 

4,60 

18,5 

1.63 

14,5 

770,5 

2,64 

10,7 

0,94 

45,0 

1.357,1 

4,65 

18,7 

1.65 

15,0 

785,1 

2,69 

10,8 

0,95 

46,0 

1.371,7 

4,70 

18,9 

1.67 

15,5 

796,8 

2,73 

11,0 

0,97 

47,0 

1.386,3 

4,75 

19,0 

1.68 

16,0 

808,4 

2,77 

1 1,1 

0,98 

48,0 

1.403,8 

4,81 

19,3 

1,70 

16,5 

823,0 

2,82 

11,3 

1,00 

49,0 

1.418,4 

4,86 

19,5 

1,72 

17,0 

834,7 

2,86 

11,4 

1,01 

50,0 

1.430,1 

4,90 

19,7 

1,74 

17,5 

846,4 

2,90 

11,7 

1,03 

51,0 

1.444,7 

4,95 

19,8 

1,75 

18.0 

858,0 

2,94 

11,8 

1,04 

520 

1 .459,3 

5,00 

20,1 

1,77 
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CUADRO V-8 

























CUADRO V-9 


Section llena 


Pend rente 

la 


Gasto 

1/s 


451,4 


519.8 


2.5 


58.1,7 


638,4 


3.5 

4 

4.5 

5 

5.5 

6 


688,6 


734,2 


779.8 

820.8 


861.8 


902,9 


6.5 

7 

7.5 

8 

8.5 
9 

9.5 
10 


939,4 


971,3 


1.007,8 
1 .039,7 


1.071,6 


1.103,5 
1 . 1 35,4 


1.162,8 


10.5 
1 1 


1.190,2 


1 1.5 
12 

12.5 

13 

13.5 

14 

14.5 

15 

15.5 

16 

16.5 

17 

17.5 

18 

18.5 
19 


1.272,2 

1.299.6 

1.327.0 

1.349.8 

1.377.1 

1.399.9 

1.422.7 

1.450.1 

1.472.9 

1495.7 

1.518.5 

1.536.7 

1.559.5 
1.582,3 

~L600,6 


DIVISION DE INGENIF.RIA SANITARIA 


IAB1 AS PARA LA REVISION DC COL ECTOR ES CLO ACA LES 
Diametro nominal del tubo 76 cm (30" 


d = 5 cm 


Vclocidad 

m/s 


0,99 


1,14 


1,28 


1,40 


1,51 


1,61 


1,71 


1,80 


1,89 


1,98 


2,06 


2,13 


2,21 


2.28 


2,35 


2.42 


2,49 


2,55 


2,61 


2,79 

2,85 

2,91 

2,96 

3,02 

3,07 

~UT 

3,18 

3,23 

3,28 

3,33 

3,37 

3,42 

3,47 

3,51 


Gasto 

I/s 


Velocidad 

m/s 


3.8 


0,30 


4.5 


0,35 


5.0 


0,39 


5,5 


0,43 


5,9 


0,46 


6.3 


0,49 


6,6 


0,52 


7.0 


0,55 


7,4 


0.58 


7,8 


0,61 


8.0 


0.63 


8.3 


0.65 


8.7 


0.68 


8,9 


0,70 


9.2 


0,72 


9,4 


0,74 


9,7 


0.76 


10,0 


0,78 


10,2 


0,80 


1 . 222.1 

2,68 

10,5 

0,82 

29 

1.244,9 

2,73 , 

10,7 

0,84 

29,5 


11,0 
11,1 
I 1.4 
1 1,6 
M.7 

~12XT 

12.3 

12.4 

"72,6 
12,8 
13,0 
~ 13,2 

13.4 

13.5 
13,8 


0.86 
_ 0,87 
0,89 
0,91 
0,92 
0,94 
0,96 
0,97 
0,99 
1,00 
"7 ',02 

1,03 

1.05 

1.06 
1,08 


Seccion llena 


Pcndiente 

L 


Gasto 

1/s 


Velocidad 

m/s 


19,5 


20 


1.623,4 

1.646,2 


3,56 


3,61 


20,5 


1.664,4 


3,65 


21 


1.687,2 


3,70 


21,5 


1.705,4 


3.74 


22 


1.723,7 


3,78 


22,5 


1.746,5 


3.83 


23 


1.764.7 


3,87 


23,5 


1.783,0 


3,91 


24 


1.801.2 


3,95 


24,5 


1.819,4 


3,99 


25 


1.837.7 


4,03 


25,5 


1.855,9 


4,07 


26 


1.874.2 


4.11 


26,5 


1.892.4 


4,15 


27 


1.910.6 


4,19 


27,5 


1.928.9 


4.23 


28 


1.947,1 


4,27 


28,5 


1.965.4 


4.31 


30 

30.5 

31, 5~ 
32 

32.5 
~33 
_ 33,5 

34 

34.5 

35 

36 

37 

38 

39 


1.979,0 
1.997J 
~ 2.015,5' 

2 . 029.2 

2.047.4 
2.065,7 

2.079.4 
2.097,6 

2.111.3 

2.129.5 

2.143.2 

2.161.4 

2.175.1 

2.207.0 

2.239.0 

2.266.3 

2.298.2 


4,34 

4,38 

4,42 

4,45 

4,49 

4,53 

4,56 

4,60 

4,63 

4,67 

4,70 

4,74 

4,77 

4,84 

4,91 

4,97 

5,04 


d = 5 cm 


Gasto 

1/s 


13,9 


14,2 


14,3 


14,4 


14,7 


14,8 


14,9 


15,2 


1 5,3 


15,5 


15,6 


15,8 


16.0 


16,1 


16.2 


16,3 


16,6 


16,7 


16,9 


17.0 

Pm" 

1 7,2~ 

17,4 

17,6 

17.9 

18.0 

18, 1 

18.3 

18.4 

18.5 

18.6 

18.9 
19,2 
19,4 
19.7 


Velocidad 

m/s 


1,09 

1,11 


1,12 


1,13 


1.15 

1.16 


.17 


M9 


1,20 


1.21 

1.22 

1,24 


1,25 


1,26 


1,27 


1.28 


1,30 


1.-31 


1,32 


1.33 

1.34 

1.35 

1.36 

1.38 

1.39 

1.40 

1.41 

1.42 

1.43 

1.44 

" 1^45 

1 ,46 
1,48 
1,50 
1.52 
1.54 
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CIJADRO V-IO 


DIVISION DL 1NGENIERIA SANITARIA 
TAB1.AS PARA LA REVISION DF. COLECTOR ES CLOACALES 


Diametro nominal del tubo: 84 cm (33") 

Section llcna d = 5 cm Section Ilena d = 5 cm 


Pcndicntc 

1)0 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasio 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Pcndiente 

1 

Gasio 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

579,4 

1,05 

4,0 

0,30 

16,5 

1.920,3 

OC 

13,6 

1,01 

1,6 

596,0 

1,08 

4,2 

0,31 

17 

1.953,4 

3,54 

13,7 

1.02 

!.K 

634,6 

1,15 

4,4 

0,33 

17,5 

1.981,0 

3,59 

14,0 

1,04 

2,0 

667,7 

1,21 

4,7 

0,35 

18 

2.008,6 

3,64 

14,1 

1.05 

2,2 

700,8 

1.27 

5,0 

0,37 

18,5 

2.036,2 

3,69 

14,4 

1,07 

2,4 

733,9 

1,33 

5,1 

0,38 

19 

2.063,8 

3,74 

14,5 

1.08 

2,5 

750,5 

1,36 

5.2 

0.39 

19,5 

2.091.4 

3,79 

14,6 

1.09 

2,6 

761,5 

1,38 


0,40 

20 

2.113.5 

3,83 

14,9 

1,11 

2.8 

789,1 

1,43 

5.5 

0,41 

20,5 

2.141,1 

3,88 

15,0 

1.12 

3,0 

822,2 

1,49 

5,8 

0,43 

21 

2.168,7 

3,93 

15,2 

1,13 

3,5 

888,4 

mnm 

mm 

0,46 

21,5 

2.196,2 

3.98 

15,4 

1.15 

1 

949,1 

1.72 


0,50 

22 

2.218,3 

4,02 

15,6 

1,16 

4.5 

1.004,3 

1.82 

GS 

0,53 

22,5 

2.245,9 

4,07 

15,7 

1.17 

5 

1.059,5 



0,55 

23 

2.268,0 

4.11 

16,0 

1.19 

5,5 

1.109,2 

2.01 

7.8 

0.58 

23,5 

2.295,6 

4,16 

16,1 

1.20 

6 

! . 1 58.8 


8.2 

0,61 

24 

2.317,6 

4,20 

mam 

1.21 

6,5 

1.208,5 


8.5 

0,63 

24,5 

2.339,7 

4,24 

■ 

1,23 

7 

1.252,6 

2,27 

W‘ " 


25 

2.367,3 

4,29 

mm& 

1.24 

7.5 

1.296,8 

2,35 

9,1 

0,68 

25,5 

2.389,4 

4,33 

16,8 

1,25 

8 

1.335,4 

2,42 


■ 

26 

2.411,5 

4,37 

16,9 

1,26 

8,5 

1.379,6 

2,50 


HliEgS 

26,5 


4,42 

17,0 

1,27 

9 

1.418,2 

2,57 


0,74 

27 

2.461,1 

4,46 

17,3 

1,29 

9,5 

1.456,8 

2,64 

10,2 

0.76 

27,5 

2.483,2 

4.50 

17.4 

1,30 

10 

1 .495,4 

2,71 



28 


4,54 

17,6 

1,31 

10,5 

1.534,1 

2,78 



28.5 

2.527,3 

4,58 

17.7 

1.32 

1 1 

1.567,2 

2,84 

11,0 

0,82 

29 

2.549,4 

4,62 

17.8 

1.33 

1 1,5 


2,91 

■Eg 


29,5 

2.571,5 

4.66 

18,1 

1,35 

12 

1 .638,9 

2.97 



30 

2.593,6 

4,70 

18,3 

1.36 

12.5 

1.672,0 

3,03 

11,8 



2.615,6 


18,4 

1,37 

13 

1.705,1 

3,09 

1 1,9 


31 

2.637,7 

4.78 

18,5 

1,38 

17.5 

1.738,2 

3,15 

12,2 


31,5 

2.654,3 


i mam 

1,39 

14 

1.771,3 

3,21 

12,5 

0,93 

32 

2.676,3 

4,85 

18,8 

1,40 

14,5 

1.804,5 

3,27 

12,6 

0,94 

32,5 

2.698,4 

4,89 

18,9 

1.41 

15 

1.832,0 

3,32 

12,9 

0,96 

33 

2.720,5 

4,93 

19,1 

1.42 

15,5 

1.865,2 

3.38 

13,0 

0,97 

33,5 

2.737,0 

4,96 

19,2 

1.43 

16 

i. 892,7 

3.43 

13,3 

0,99 

34 

2.759,1 

5,00 

19,3 

1.44 


Diametros y Clases de Tuberias 79 


















































CIJADRO V-ll 
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CUADRO V- i I (his) 


DIVISION DE INGEN1ERIA SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DF. COLECTORFS CLOAC'ALES 
Diametro nominal del tubo: 94 cm (T7") (Lock Joint iinicamenle) 


Section llcna d = 5 cm Section Ilena 


Pendientc 

V 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Pcndiente 

%o 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

783,8 

1.13 

4,3 

0,30 

12,5 

2.268,3 

3,27 

12,5 

0,88 

1.6 

81 1,6 

1,17 

4,4 

0,31 

13 

2.316,9 

3,34 

12,7 

0,89 

1,8 

860.2 

1,24 

4,7 

0,33 

13,5 

2.358,5 

3,40 

12,9 

0,91 

2,0 

908,7 

1,31 

5,0 

0,35 

14 

2.400,1 

3,46 

13,2 

0,93 

2,2 

950,3 



0,37 

14,5 

2.441,7 

3,52 

13,4 

0,94 

2.4 

991,9 



0,38 

15 

2.483,3 

3,58 

13,7 

0,96 

2,5 

1.012,8 



0,39 

WEBm 

2.525,0 

3,64 

13,9 

0.98 

2,6 

1 .033.6 



0,40 

16 

2.566,6 

3,70 

14,1 

0.99 

2,8 

1.075,2 




16,5 

2.608,2 

3,76 

14,4 

1.01 

3,0 

1.109,9 

1,60 



17 

2.649,8 

3,82 

14,5 

1.02 

1,2 

! 151,5 

1,66 


0,44 

17,5 

2.684,5 

3,87 

14,8 

1,04 

3,4 

1 186.2 

1 .7 1 


0.46 


2.726.1 

3,93 

14,9 

1.05 

3,5 

1.200.0 

1,73 


0.46 

18,5 

2.760.8 

3,98 

15.2 

1.07 

3,6 

1.220,9 

1,76 

6,7 

0.47 


2.795.5 

4,03 

15.4 

1.08 

3,8 

1 .248,6 

1.80 

6,8 

0.48 

19,5 


4,08 

15.6 

1.10 

4,0 

1.283.3 

1,85 

7,1 

0,50 

20 

2.871,8 

4,14 

15,8 

1,11 

4.2 

1.318,0 

1,90 

7,3 

0.51 

20,5 

2906,5 

4,19 

15,9 

1.12 

4.4 

1 345,7 

1,94 

7,4 

0,52 

21 

2.941.2 

4,24 

16,2 

1.14 

4,5 

1.359,6 

1.96 

7,5 

0.53 

21,5 

2.975.8 

4,29 

16,4 

1,16 

4,6 

1.373,5 


mm 

0,53 

22 

3 010.5 

4,34 

16,5 

1,16 

4,8 

1 408,2 

2,03 

mm 


22,5 

3.045,2 

4,39 

16,8 

U8 

5 

1 .435,9 

2.07 

7,8 

0,55 

23 

3.079,9 

4,44 

16,9 

1,19 

5,5 

1.505,3 

2,17 

8.2 

0.58 

23,5 

3.114,6 

4,49 

17,1 

1,20 

6 

1 574,6 

2,27 

8,7 

0.61 

24 

3.142,3 

4.53 

17,3 

1,22 

6.5 

1.637,1 

2.36 

9,0 

0,63 

24,5 

3.177,0 

4,58 

17,5 

1,23 

7 

1 .699.5 

2,45 

9.4 

0,66 

25 

3.211,7 

4,63 


1.24 

7,5 

1.755.0 

2,53 

9.7 

0,68 

25,5 

3.239,4 

4,67 

WSBM 


8 

1.817,4 

2,62 

10,0 

0,70 

26 

3.274,1 

4,72 

1 


8.5 

1.872,9 

2,70 

10,2 

0,72 

26,5 

3.301,9 

4,76 

18,2 

1,28 

9 

1.928,4 

2,78 

10,5 

0,74 

27 

3.336,6 

4,81 

18,3 

1,29 

9,5 

1.977,0 

2,85 




3.364,3 

4,85 

18,5 

1,30 

10 

2.032,5 

2,93 

iSS 

mm 

28 

3.399,0 

4,90 

18,6 

1.31 

10,5 

2.081,0 

3,00 



28,5 

3.426,7 

4,94 

18,8 

1.32 

1 1 

2. 1 29,6 

3,07 

M. 7 

0,82 

29 

3.454,5 

4,98 

19,1 

1,34 

I 1,5 

2.178,1 

3,14 

11.9 

0,84 

29,5 

3.489,2 

5,03 

19,2 

1,35 

12 

2.219.7 

3,20 

12,2 

0.86 

30 

3.516,9 

5,07 

19,3 

1,36 
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OIJADRO V-12 


DIVISION DE INGENIEKIA SANITARIA 


TAULAS PARA LA REVISION DF. COl.ECTORES CLOACA LES 



Seccion Uena 


DLamctro nominal del tubo: 99 cm (39") 
d — 5 cm 

Seed on llena 


d- 

= 5 cm 

Pcndicnle 

7ki 

Casio 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Pendiente 

‘io 

Casio 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

1/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

901.7 

1,17 

4,4 

0.30 

10,5 

2.396,9 

3,11 

11,8 

0.8! 

1.7 

963.4 

1.25 

4,7 

0,32 

11 

2.450,9 

3,18 

12,0 

0,82 

1.9 

1.017.3 

1,32 

5,0 

0,34 

11.5 

2.504,8 

3,25 

12,3 

0,84 

■) 

1 .048.2 

1,36 

5.1 

0,35 

12 

2.558,8 

3,32 

12,6 

0,86 

2.3 

1.125,2 

1,46 

5,6 

0,38 

12,5 

2.612,7 

3,39 

12.9 

0,88 

2.3 

1.171,5 

1,52 

5,7 

0,39 

13 

2.666,7 

3,46 

13,2 

0,90 

2.8 

1 240,8 

1,61 

6,1 

0,42 

13,5 

2.720,6 

3.53 

1 .3,3 

0,91 

3 

1.279,4 

1,66 


0,43 

14 

2.766,8 

.3,59 

13.6 

0,93 

3.3 

1.341,0 

1,74 


0,45 

14,5 

2.81.3,1 

3,65 

1.3.9 

0,95 

3,5 

1.387,3 

1,80 


0,47 

15 

2.867,0 

3,72 

14,0 

0,96 

3,8 

1 441,2 

1,87 

7,0 

0.48 

15,5 

2.913.3 

3,78 

14,3 

0,98 

4 

1.479.8 

1,92 

7,3 

0.50 

16 

2.959,5 

3,84 

14,5 

0,99 

4 3 

1.533,7 

1.99 

7,6 

0,52 

16,5 

3.005,8 

3,90 

14,8 

1.01 

4.5 

1.572.2 

2.04 

7,7 

0,53 

17 

3.052.0 

3,96 

15.1 

1,0.3 

4.H 

1 618.5 

2.10 

7,9 

0,54 

17,5 

3.090,5 

4,01 

■ESI 

1,04 

s 

1 .657,0 

2,15 

8,2 

0,56 

18 

3. 1 36,8 

4,07 

15,5 

1.06 

5.3 

1 703,3 

2.21 

8,3 

0.57 

18.5 

3.183,0 

4,13 

15,6 

1.07 

5.5 

1 734.1 

2,25 

8,5 

0.58 

19 

3.221,6 

4,18 

15,8 

1,08 

5.X 

1.780.3 

2,31 

8,8 

0.60 

19.5 

3.267,8 

4,24 

16.1 

1,10 

6 

1.811,2 

2,35 

8.9 

0,61 

20 

3.306,3 

4,29 

16,2 

1,1 1 

6,3 

1.857,4 


9,1 

0.62 

20.5 

3.352,6 

4,35 

16.5 

1,13 

6,5 

1.888,2 

2.45 

9,2 

0.63 

21 

3.391,1 

4.40 

16,7 

1,14 

6.X 

1.926,8 

2,50 

9.5 

0.65 

21,5 

3.429,7 

4.45 

16,8 

1,15 

7 

1 957,6 

2,54 

9,6 

0.66 

22 



17,1 

1,17 

7.3 

1.996.1 

2,59 

9,8 

0.67 

22,5 

3.506,7 

4,55 

17,3 

1,18 

7.5 

2.027,0 

2,63 


0,68 

23 

3.545,3 

4,60 

17,4 

U9 

7,8 

2.065,5 

2,68 



23.5 

.3.58.3,8 

4,65 

17,7 

1,21 

X 

2.088.6 

2,71 

10,2 

0,70 1 

24 

3.622,3 

4.70 

17,8 

1,22 

8,3 

2.127,2 

2,76 

10,5 


24,5 

3.660,9 

4,75 

18,0 

1.23 

8,5 

2.158,0 

2,80 

10,5 

0,72 




18,1 

1,24 

8,8 

2.196,5 

2,85 


0,74 




18,4 

1,26 

9 

2.219,6 

2,88 


0,75 

26 

3.768,8 

4,89 

18,6 

1,27 

9,3 

2.258,2 

2,93 

1 1,1 

0,76 

26,5 

3.807,3 

4,94 

18,7 

1,28 

*>.5 

2.281,3 

2,96 

11,3 

0,77 

27 

3.845,8 

4,99 

18,9 

1,29 

9.8 

2.312,1 

3,00 

1 1,4 

0,78 

27,5 

3.876,7 

5,0.3 

19,0 

1,30 

10 

2.335,3 

3,03 

1 1,5 

0,79 

28 

3.915,2 

5,08 

19,3 

1,32 
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CUADRO V-13 


DIVISION DL INGF.NIERIA SANITARIA 


— 


TAB LAS PARA LA REVISION 

DL COLFCTORFS CLOACA LES 




Diametro nominal del tubo: 

107 cm (42 ") 




Seccion llcna 

d — 5 cm 


Seccion llena 

d = 5 cm 

Pcndicnlc 

Gasto 

Velocidad 1 Casio Velocidad 

1 Pendicnie 

Gasto Velocidad 

Gasto Velocidad 


.59 

5,9 

0,39 

11 

,5 


8.1 

0.53 

8.2 

0.54 

8.5 

0.56 

8.7 

0.57 

8.8 

0,58 


3.369,9 


3.432,4 


3.486.1 


3.548.6 


,2 

1.350,9 


3.718.5 


0.62 

17,5 3.772,1 

3.22 

1 

5,9 


2.779.9 

2.824.6 


22,5 

4.272.7 

4,78 

23 

4.326,3 

4,84 


4.371,0 
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CUADRO v -14 


Section llena 
Gasto 


DIVISION DE INGENIERIA SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DE COLECTORFS CI.OACALF.S 
Diametro nominal del lubo: 114 cm (45") 

d = 5 cm Seccion llena 


Velocidad 


,29 


Velocidad 

m/s 


Pendiente 

la 


10,5 


Velocidad 

m/s 


Velocidad 

m/s 






















































































































CUADRO V- 1 5 


DIVISION DE INGENIF.R1A SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DE CO LECTURES CLOACA LES 
Diametro nominal del tubo: 122 cm (48") 


Seccion llena d = 5 cm Seccton llena d-5 cm 


Pcndicnle 

Gaslo 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gaslo 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Pendience 

lc 

Casio 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

1.576,0 

1,35 

4,9 

0,30 

10,3 

4.132,7 

3,54 

13,0 

0,80 

1,7 

1.681,1 

1,44 

5,2 

0,32 

10,5 

4.167,7 

3,57 

13, i 

0,81 

1,9 

1.774.5 

1,52 


0,34 


Bl 


13,3 

0.82 

2 

1.821,2 

1,56 

5,7 

0,35 




13,4 


2.3 

1 .949,6 

1,67 


0,38 

11,3 

4.319,5 

3,70 

13,6 

0,84 

2,5 

2.031,3 

1,74 

mm 

0,39 

11.5 

4.354,5 

3,73 

13.6 

0,84 

2,8 

2.148,1 

1,84 

6,8 

0,42 

11,8 

4.412,8 

3,78 

13,9 

0,86 

3 

2.229,8 

1,9! 

7,0 

0,43 

12 

4.447,9 

3,81 

13,9 

0.86 

3,3 

2.334,8 

2,00 

ixEm 

0,45 

12,3 

4.506,2 

3,86 

14,1 

0,87 

3,5 

2.404,9 

2.06 



12,5 

4.541,3 

3,89 

14,3 

0,88 

3,8 

2 510,0 

2,15 


0,49 




14,4 

0,89 

4 

2.568,3 

2,20 

8,1 

0,50 




14,6 

0.90 

4,3 

2.661,7 

2.28 

8,4 

0,52 

13,3 

4.693,0 

4,02 

14.7 

0,91 

4,5 

2.731,8 

2.34 

■ m 


13,5 

4.728,1 

4,05 

14.9 

0,92 

4,8 

2.813,5 

2,41 


0,55 

13,8 

4.774,7 

4,09 


0,93 

5 

2 871,9 

2,46 

9.1 

0,56 

14 

4.809,8 

4,12 

15,1 

0,93 

5,3 

2.965,2 

2,54 


0,57 

14,3 

4.868,1 

4,17 

15.2 

0,94 

5,5 

3.011,9 

2.58 

9,4 

0,58 

14,5 

4.891,5 

4,19 

15,4 

0,95 

5,8 

3.093,7 

2,65 


0,60 

14,8 

4.949,9 

4,24 

15,6 

0,96 

6 

3.152,0 

2,70 

9,9 

0,61 

15 

4.984,9 

4,27 

15,6 

0,96 

6,3 

3.233,8 

2.77 

10,2 

0,63 

15,3 

5.031,6 

4.31 

15,7 

0,97 

6.5 

3.280,5 

2,81 

10,2 

0,63 

15,5 

5.066,6 

4,34 

15,9 

0,98 

6,8 

3.350,5 

2,87 

10.5 

0,65 

15,8 

5. 1 1 3,3 

4,38 

16,0 

0,99 

7 

3.408,9 

2,92 

10,7 

0,66 

16 

5.148,3 

4,41 

16,2 

1,00 

7.3 

3.467,2 

2,97 

10,9 

0,67 

16,3 

5.195,0 

4,45 

16,4 

1.01 

7.5 

3.525.6 

3,02 

1 1.0 

0,68 

16,5 

5.230,0 

4,48 

16,4 

1,01 

7,8 

3.595.7 

3,08 

11,3 

0,70 

16,8 

5.276,7 

4,51 

16,5 

1,02 

8 

3.630.7 

3,1 1 

11,3 

0,70 

17 

5.300,1 

4,54 

16,7 

1,03 

8,3 

3.700,7 

3,17 

1 1,7 

0,72 

17,5 

5.38 1 ,8 

4,61 

16,8 

1,04 

8,5 

3.747,4 

3,21 

11,8 

0,73 

18 

5.451,9 

4,67 

17,2 

1,06 

8.8 

3.8 1 7,5 

3,27 

12,0 

0,74 

18,5 

5.533.6 

4,74 

17,3 

1,07 

9 

3.864,2 

3,31 

12,2 

0,75 

19 

5.603,6 

4,80 

17,7 

1,09 

9.3 

3.922,5 

3,36 

12,3 

0,76 

19,5 

5.673,7 

4,86 

17,8 

1,10 

9,5 

3.969,2 

3,40 

12,5 

0.77 

20 

5.755,4 

4,93 

18,0 

1,1 1 

9,8 

4.027,6 

3,45 

12.6 

0,78 

20,5 

5.825,4 

4,99 

18,3 

U3 

10 

4.062,6 

3,48 

12,8 

0.79 

21 

5.895,5 

5,05 

18,5 

1,14 
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CUADRO V-16 






































CUADRO V- i 7 


DIVISION DU INGENIER1A SANITARIA 
TABLAS PARA LA REVISION DF. COLF.CTORLS CLOACA LKS 
Diamciro nominal del tuho: 152 cms. .(60") 


Seccidn Ilona d = 5 cm Seccidn Ilona d^5 cm 


Pontl ionic 

7... 

G ilstO 
l/s 

Vclocidad 

m/s 

Gaslo 

I/s 

Velocidad 

m/s 

PendictUc 

<* 

Gaslo 

I/s 

Velocidad 

m/s 

Gaslo 

1/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

2X67,9 

1,57 

5,5 

0,30 

7,5 

6384,6 

3.50 

12,5 

0,68 

1,6 

2955.2 

1,62 

5,9 

0,32 

7,6 

6439,3 

3,53 

12,7 

0,69 

1 ,8 

7177.6 

1,72 

6,1 

0,33 

7,8 

6512,3 

3,57 

12,8 

0,70 

7,(1 

7 701.8 

1,81 

6,4 

0,35 

8,0 

6603,5 

3,62 

1 3,0 

0,71 

7,2 

7465,9 

1,90 

6,8 

0.37 

8,2 

6694,7 

.3,67 

13,2 

0,72 

2,4 

26 1 1 .9 

1,98 

''L 

r- 

0,39 

8,4 

6767.7 

3,71 

13,2 

0,72 

?,s 

7684.X 

2,02 

7,2 

0,39 

8,5 

6804,2 

2,73 

13,4 

0.73 

2,6 

2757.8 

2,06 

7,7 

0,40 

8,6 

6840,6 

3,75 

13,4 

0,73 

2.X 

2907.7 

3,14 



8.8 



1 3,6 

0,74 

2.(1 

4049,7 

2,22 


0,43 

9,0 

7004,8 

3.84 

13.8 

0,75 

1,2 

4177,7 

2,29 


0,45 

9,2 

7077,8 

3, XX 

13,9 

0,76 

7.4 

4705,0 

2,26 



9,4 

7150.7 

3,92 

14,1 

0,77 

1.5 

4 759.X 

2,29 



9,5 

7187.2 

3.94 

14,1 

0,77 

1,6 

4472,7 

2,42 

X.6 

0,47 

9.6 

7223,7 

3.96 

14,1 

0.77 

7.X 

4542,2 

2,49 

9.0 

0,49 

9.8 

7296.7 

4,00 

14,3 

0,78 

4,0 

4669,9 

2.56 


0.50 

10.0 

7387,9 

4,05 

14.5 

0.79 

4.2 

4779,7 

2.62 


0,51 

10.2 

7460,9 

4,09 

' 14.7 

0,80 

4,4 

4XXX.X 

2,68 


0,52 

10.4 

7533,8 

4.13 

14,7 

0,80 

4.5 

4947,5 

2.71 


0,53 

10.5 

7570,3 

msm 

14,8 

0,81 

4,6 

4998.2 

2,74 


0,54 

10,6 

7606,8 

4.17 

14,9 

0,81 

4.X 

5107.7 

2,80 

10.1 

0.55 

10,8 

7679,8 

4.21 

15,0 

0,82 

5,0 

5217.1 

2,86 

10,3 

0,56 

1 1.0 

7734,5 

4,24 

15,2 

0,83 

5,2 

5726,6 

2,92 

10,5 

0,57 

1 1.2 

7807,4 

4,28 

15,2 

0,83 

5,4 

541 7.X 

JO 

10,6 

0,58 

1 1.4 

7880,4 

4.32 

15,4 

0,84 

5.5 

5472,5 

3,00 

10,8 

0,59 

1 1.5 

7916,9 

4,34 

15,6 

0,85 

5.6 

5527,2 

2,02 

10,8 

0,59 

1 1,6 

7953,4 

4,36 

15,6 

0,85 

5,8 

56 IX. 4 

.7,08 

11.0 

0.60 

1 1.8 

8008,1 

4.39 

15,8 

0,86 

6,0 

5727.9 

7,14 

11,2 

0,61 

12.0 

8081,1 

4.43 

15,8 

0,86 

6.2 

5X00,9 

7.18 

11,4 

0.62 

12.5 

8245,2 

4.52 

16,1 

0,88 

6.4 

5910,7 

7,24 

11.6 

0.63 

1 3.0 

8409,4 

4,61 

16,5 

0.90 

6.5 

5946,8 

2,26 

11.7 

0,64 

1 3.5 

8573,6 

4.70 

16,9 

0.92 

6,6 

59X7,2 

2,28 

11,7 

0.64 

14,0 

8737,8 

4,79 

17.1 

0,93 

6.X 

6092,7 

3,34 

11,9 

0,65 

14.5 

8883,7 

4,87 

17.4 

0.95 

7,0 

61X2,9 

3,39 

12,1 

0,66 

15,0 

9047.9 

4,96 

17,8 

0.97 

7,2 

6256,9 

3,43 

12.3 

0,67 

15,3 

9120,9 

5,00 

18.0 

0,98 

7.4 

6348,1 

3,48 

12.5 

0,68 

15,5 

9193,8 

5,04 

18.0 

• 

0,98 
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DIVISION DE 1NGENIERIA SANITARIA 


TABLAS PARA LA REVISION DE COLECTORLS CLOACALES 
Diametro nominal del tubo: 168 eras. (66") 


Seccibn Ilena d — 5 cm Seccton llcna d = 5 cm 


Pendientc 

lo 

Casio 

1/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

l/s 

Velocidad 

m/s 

Pcndiente 

L 

Gasto 

l/s 

Velocidad 

m/s 

Gasto 

I/s 

Velocidad 

m/s 

1,5 

3686,0 

1,67 

5,8 

0,31 

7,5 

8232,9 

3,73 

13,1 

0,68 

1,6 

3796.4 

1,72 

6,2 

0,32 

7.6 

8299,1 

3,76 

13,3 

0,69 

1.8 

4039,2 

1,83 

Kl 


7,8 

8409, S 

3,81 

13,5 

0,70 

2.0 

4259,9 

1,93 

■ 

0,35 

8,0 

8497,8 

3,85 

13,6 

0,71 

2 2 

4458.6 

2,02 

KEH 


8,2 

8608,1 

3,90 

13,8 

0,72 

2.4 

4657,2 

2,1 1 

■ 

0,39 

8,4 

8718,5 

3,95 

14,0 

0,73 

2.5 

4745.5 


■91 

0,40 

8,5 

8762,6 

3,97 

14,0 

0,73 

2.6 

4X55.9 

2.20 

7,7 

0,40 

8,6 

8806,8 

3,99 

14,0 

0,73 

2.8 

5032.4 

2.28 

8,1 

0,42 

8,8 

8917,1 

4.04 

14,2 

0,74 

3.0 

5209,0 

2,36 


0,43 

9,0 

9027,5 

4,09 


0,75 

3.2 

53X5,6 

2,44 

8,6 

0,45 

9,2 

9115,8 


14,6 

0,76 

3.4 

5540,1 

2,51 

8,8 

0,46 

MEM 

9226.1 

4,18 

14,8 

0,77 

3,5 

5628,4 

2,55 

9.0 

0,47 


9270,3 

4,20 

14,8 

0,77 

3.6 

5716.7 

2,59 

9,0 

0.47 


9314.4 

4,22 

14,8 

0,77 

3.X 

5X49. 1 

2,65 


0,49 

9,8 

9424,8 

4,27 

15,0 

0,78 

4.0 

6003,6 

2,72 


0.50 

10,0 

95 1 3, 1 

4,31 

15,2 

0,79 

4,2 

6158.1 

2,79 

S3 

0,51 

10,2 

9601,4 

4,35 

15,4 

0,80 

4,4 

6312,6 

2,86 

10,0 

0,52 

10,4 

9711,7 

4.40 

15,6 

0,81 

4.5 

6378,8 

2,89 

10,2 

0,53 

10,5 

9755,9 

4,42 


0,81 

4,6 

6445,1 

2.92 

10,4 

0,54 

10,6 

9800,0 

4,44 

15,6 

0,81 

4.X 

6599.6 

2,99 

10,6 

0,55 

10,8 

9888,3 

4,48 

15,8 

0,82 

5.0 

6732,0 

3.05 

10,8 

0,56 


mm 


16,0 

0,83 

5.2 

6X64,4 


11,0 

0,57 




16,1 


5.4 

6996,9 

3,17 

1 1,1 

0,58 

11,4 

10153,2 

4,60 

16,1 

0,84 

5,5 

7063,1 

3,20 

11,3 


11,5 

10197,3 

4,62 

16,3 

0,85 

5,6 

7107,2 

3,22 

1 1,3 

0,59 

11,6 

10241,5 

4,64 

16,3 

0,85 

5,8 

7239,6 

3,28 

1 1,5 

0,60 

11,8 

10329,7 

4.68 

16,5 

0,86 

6.0 

7372,1 

3,34 

11,7 


12,0 

10418,0 

4.72 

16.7 

0,87 

6,2 

7482.4 

3,39 

1 1,9 

0,62 

12,2 

10506,3 

4,76 

mm 


6,4 

7614.9 

3,45 

12,1 

0,63 

12,4 

10594,6 

4,80 



6,5 

7659,0 

3,47 

12,3 


12,5 

10638,8 

4,82 

! SE 


6,6 

7725,2 

3,50 

12,3 

0,64 

12,6 

10660,8 

4,83 

17,1 

0,89 

6.8 

7857,7 

3,56 

12,5 

0,65 

12,8 

10749,1 

4,87 

17,1 

0,89 

7,0 

7968,0 

3,61 

12,7 

0,66 

13,0 

10837,4 

4,91 

17,3 

0,90 

7,2 

8078,4 

3,66 

12,9 

0,67 

13,2 

10925,7 

4,95 

17,5 

0,91 

7.4 

8188,7 

.3,71 

13,1 

0,68 

13,5 

11058,1 

5,01 

17,7 

0,92 
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CAUDAL EN Lts./SEG UNDOS 


ABACO PARA FORMULA DE MANNING: 


n = 0.009 




Q 00002 


0.00003 

Q 00004 

0.00005 
0.00006 
Q 0000 7 
0.00008 

0.00010 

0.00015 

0.00020 

0.0003 

0.0004 

0.0005 

00006 

0.0007 

00008 

0.0010 

00015 

00020 

0.003 

0004 
0 005 
0.006 
0007 
0.008 
0010 

0.015 

0020 

0.0 3 
0.04 
0.0 5 
0.06 
0.07 
0.08 
0.10 

0.15 

0.20 

0.30 


0.0020 


■ 0.20 



Fig. V-2. — Abaca para el calculo de caracteristicas de un conducto circular a seccion 
plena (n = 0.009) ( Ecuacion de Manning). 
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VELOCIDAD EN METROS POR SEGUNDOS 




CAUDAL EN Lts./SEGUNDOS 


ABACO PARA FORMULA DE MANNING: 


n = O.OIO 


— 600 

— 500 

— 400 
r - 300 

L- 200 

I 150 

— 100 

90 
7 - 80 

— 70 

— 60 

— 50 

— 40 

— 30 

C- 20 

" 15 

— 10 

r~ 9 
~ 8 

— 7 

- 6 

— 5 

— 4 

— 3 


Z> 

CL 

z 

UJ 

00 

o 

cc 

\— 

UJ 

< 

Q 


72 

66 

60. 

54 

48- 

42- 

36- 


180 
.170 
»60 
J 50 
140 
-130 
120 
■ 110 
■ 100 

I — 90 


30—1 


24 —I 


20 

18 

16 


if) 14 
< 
a 
< 
iD 


12 — | 
10 - 

8 - 
7 - 
6 - 


1 — 60 


H 50 


.40 ^ 
O 
cc 
\— 
UJ 

[—30 ? 


5 — 


— 80 


— 70 


O 


•20 00 

o 

cc 

f— 


P-15 


< 

Q 



I — 4 


UJ 

cc 

O 

CL 

OO 

o 

cc 


000002 4-00020 


0.00003- -0.003 

0.00004- 1 0004 
Q00005- -0005 

0.00006 0006 

0.00007 0007 

000008 - - 0008 

0000 10 - - 0.010 


Q000I5 

000020 

0.0003 

0.0004 
0.0005 
0.0006 - 

0000 7 

00008 : 

QOOIO : 


-0.015 

- 0.020 

003 

004 
Q05 
Q06 
Q07 
008 

0.10 


0.0015 4-0.15 
0.20 


O 0.0020 

CC 


0003 

0.004 

0.005 

0.006 

0007 

0008 
O.OIO 

0.015 

0.020 

0.03 

0.04 

0.05 

0.06 

0.07 

0.08 

0.10 


4-0.3 

-0.4 
-0.5 
• 0.6 
-0.7 
- 0.8 
: i.o 

!5 
20 

30 

4.0 

5.0 

6.0 

7.0 

8.0 
I 0 


0. 1 5 -L I 5 

0.20. -J— 20 


0.30 

0.40 

0.50 


4- 30 

40 
50 


o'- 

z 

UJ 

UJ 

h- 

Z 

UJ 

O 

z 

UJ 

CL 


L 0.25 


L- 0.3 


L04 


0.5 


0 6 


— 0.7 

— 0.8 


I — 0.9 

P- i -o 


- 12 

- 1.3 

- 1.4 

- 1.5 

- 1.6 

- 1.7 

- 1.8 

- 1.9 

— 2.0 

- 2.2 

- 2.4 
- 2.6 
; 28 

— 3.0 


hkf. I- j. Abaco para el cdlculo de caracteristicas de un conduclo circular a sec cion 
plena (n -O.OIO) ( Ecuacion de Manning). 


90 Cloacas y Drenajes 


VELOCIDAD EN METROS P0R SEGUND0S 




CAUDAL EN Lts./SEGUNDOS 


ABACO PARA FORMULA DE MANNING: 


n = O.Oll 


— 600 

— 500 

— 400 

— 300 

— 200 
I 150 

- 100 

— 90 

— 80 

- 70 

- 60 

— 50 

_ 40 

— 30 

C - 20 
: 15 

— 10 

— 9 

— 8 

- 6 

— 5 

— 4 

— 3 


72 • 
66 
60 - 
54 - 

48 

42 

36 — 
30 - 
24 — 


— 90 

— 80 
•70 
-60 


20 - 

18 

16 

CO 

< 14 

Q 

< l? 
CO 12 ' 


H — 50 


Z > 

CL 

z 

LLl 
0 0 
O 
cr 
\- 
LU 

< 

Q 


10 


7 -z 


6-4 


5 — 


180 

170 

160 

150 

140 

130 

120 
I 10 
100 


.40 § 


•30 


20 


V - 15 


cr 

t — 

LU 


o 


CO 

O 

cr 


< 

a 




2-1 


5 


— 4 


0.0000 2 t 0.00 2 0 


0 . 00003 - 1-0003 


0.00004 ■ 

Q 00005 
000006 
Q00007 
0.00008 - 

0.00010 ; 

0.00015 • 
0.00020 


0.0003 -+ 003 
0.0004 
0.0005 


0.04 
0.05 
0.06 
007 
0.08 
0.0010 - 4 - 0.10 


0.0006 

CD007 

00008 


• 0.004 

0.005 

0.006 

- 0.007 

- 0.006 

’ 0.0 10 

0.015 
■0 020 


0.25 


— 0.3 

— 04 

— 05 

— 0.6 


O 
cr 
i — 

LU 


cr 

O 

CL 

co 

o 

cr 

h - 

LU 


0.0015 - - 0.1 5 
0.0020 - - 0.20 


0003 


0.004 4 - 0.4 


0005 - 

0.006 

0.007 

0008 


0010 -- 1,0 

0.015 -- 1.5 
0 020- -20 


0 . 03 - 

0 . 04 - 
0 . 05 - 
0.06 
0 07 . 
0 . 08 - 

010 • 

0.15 
0 . 20 . 

0 . 30 - 

0.40 ■ 

0 . 50 . 
0.60 4 - 


0.3 


- 0.5 
• 0.6 
■ 0.7 
- 0.8 


• 3.0 
■40 
• 5.0 
6 0 
- 7.0 

;ao 

: 10 


15 

20 

30 

40 

50 

60 


UJ 


UJ 

Q 

Z 

LU 

CL 


— 07 

— 0.8 

— 0.9 

— 1.0 
- 1.1 

- 1.2 

- 1.3 

- 1.4 

- 1.5 

- 1.6 

- 1.7 

- 1.8 

- 1.9 

— 2.0 

- 2.2 

- 2.4 

- ZB 

- 2.8 
— 3.0 


fig. V-4. — Abaco para el cdlculo de caracteristicas de un cancluctu circular a sec cion 
plena (n = 0.01 1 ) ( Ecuacion de Manning). 


Diainetros y Clases de 1 uberias 91 


VELOCIDAD EN METROS POR SEGUND0S 




CAUDAL EN Lts./SEGUNDOS 


ABACO PARA FORMULA DE MANNING: 


n = 0.0I2 




0.00003 

0.00004 

0.00005 

0.00006 

Q00007 

000008 

0.00010 


0.0003 
0.0004 
Q0005 
0.0006 • 
0.0007 
0.0008 
0.0010 


0.0015 

00020 


0.40- -40 
0.50 - -50 

0.60 4-60 



Fig. V-5. — Abaco para el cdlculo de caracteristicas de un conducto circular a seccion 
plena (n = 0.01 2) ( Ecuacion de Manning). 
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VELOCIDAD EN METROS POR SEGUNDOS 




CAUDAL EN Lts./SEGUNDOS 


ABACO PARA FORMULA DE MANNING: 


[1 = 0.013 


— 
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I- 
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h- 
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UJ 
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CC 
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Fig. V-(t. — Abaco para el cdlculo de caracteristicas de un conduc.to circular a seccion 
plena (n — O.Ol 3) ( Ecuacion de Manning). 
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VELOCIDAD EN METROS POR SEGUNDOS 




CAUDAL EN Lts./SEGUNDOS 


ABACO PARA FORMULA DE MANNING: 


n = 0.015 





0.00004- 
0.00005 . 
000006. 
0.00007 • 
0.00008 - 

QOOOIO : 


-0.004 

-0.005 

-0.006 

-0.007 

0.008 

: 0.0 10 


0.000 6 
Q00020 

00003 

0.0004 
Q0005 - 
0.0006 ■ 

00007 - 

00008 - 
0.0010 : 

00015 - 
0.0020 - 


0.004 - -0.4 
0.005 - - 05 
0.006 - - 0.6 
0.007 - - Q7 
0.008 " " 08 


1.0 w 

LLI 


0.020 - - 2.0 g 

P-03 - - 3.0 5 

CL 

0.04 - - 4.0 
0.05 - - 5.0 
0.06 - - 6.0 
007 - - 70 
0.08 ~ “ 80 
0. 10 - - I 0 


0.20 _L 20 


0.30 - - 30 

0.40 - -40 

050 - - 50 
0.60 - -60 
0.70 - -70 
0.80 - -80 

1.00 - : IOO 



Fig. V-7 . Abaca para el cdlculo de caraclerfsticas de un conducto circular a seccion 
plena (n = 0.01 5) ( Ecuacion de Manning). 
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VELOCIDAD EN METROS POR SEGUNDOS 



MODII ICACIONKS DE LAS FORMULAS 
IJSAOAS 

En un recientc estudio heeho por Mohan y Kan- 
na 20 , sc presenta una expresion que inlenta corre- 
gir las limitacioncs que la formula de Manning lie- 
ne. Ln efccto, los errores inherentcs a la formula de 
Manning, dchidos a l uso de un solo valor para n, 
indepcndientemente del diametro, de la velocidad de 
flu jo o de la viscosidad del liquido y al uso de una 
eeuaeion dimensionalmente no homogenea, son rno- 
tivo de consideracion en dicho analisis. Medianlc la 
comparaeidn hceha por los autores mcncionados 
para los valores de n (cocficiente de rugosidad) en la 
expresion de Manning y f (factor de lriccion) en 
la formula dc Hazen Williams, se acusa un error 
comprendido cntrc e! 100 y el 150 por 100. 
«Para cubrir flujos turbulcntos se ha derivado una 
formula dimensionalmente homogenea y exacta, si- 
milar a la Ha/en Williams, basada en la eeuaeion de 
( 'olebrooks 

3,K3C k D 0 h575 (gs)° 5525 

v 

que para agua a 20 C' se convierte en: 

V 1 4 3.S.34 (’ H r 0 < ’ 575 s 05525 

2(2) 05 / K l,78\ 

yt " .WR, 1 ’-'"” X ° 8 U7 D R« ) 

I) - Diametro. 

g -Accleracion dc gravedad. 

s - Pendienle hidraulica. 

/< - Viscosidad absoluta. 

(' K C ocficiente de rugosidad. 

„ D(gDsr 


v Viscosidad cinematica. 


CUADRO V- 19 

VALORES DE C R PARA TUBERIAS DE CONCRETO 
(M D MOHAN, P. KANNA) 


Diametro 



Velocidad 

en m/sg 

1,5 

6.0 

(mm) 

0,3 

0,6 

0.9 

1,2 

100 

0,8306 

0,7881 

0,7609 

0,741 1 

0,7257 

0,632 

125 

0.843 

0,800 

0,772 

0,752 

0.736 

0,641 

150 

0,8519 

0,8082 

0,7802 

0,7599 

0,744 1 

0,648 

200 

0,8654 

0.8208 

0,7924 

0,7718 

0,7557 

0,6581 

250 

0,8748 

0,8297 

0,8009 

0,7801 

0,7638 

0.6652 

300 

0,8820 

0,8363 

0.8073 

0,7863 

0,7699 

0,6705 

350 

0,8876 

0,8416 

0.8124 

0,7912 

0,7747 

0,6747 

400 

0.8922 

0,8459 

0,8 1 65 

0,7952 

0,7786 

0.678 1 

450 

0,8960 

0,8495 

0,8200 

0.7986 

0,7819 

0,6809 

500 

0,8992 

0,8525 

0,8229 

0,8014 

0,7847 

0,6834 

550 

0,902 

0,855 1 

0,8254 

0,8038 

0,7870 

0,6854 

600 

0.9044 

0,8574 

0,8275 

0,8060 

0,7891 

0,6872 

650 

0.9066 

0,8594 

0,8295 

0,8078 

0.7910 

0,6888 

700 

0,9085 

0.861 1 

0,8312 

0,8095 

0,7926 

0.6902 

750 

0,9102 

0,8627 

0,8327 

0,81 10 

0,7440 

0.6915 

800 

0.91 17 

0.864 1 

0.8341 

0.8123 

0.7953 

0.6926 

900 

0.9144 

0,8666 

0.8365 

O.X146 

0.7976 

0.6946 

1.000 

0,9166 

0,8687 

0,8384 

0.8165 

0,7995 

0.6962 

1.100 

0.9185 

0.8704 

0,8401 

0,8182 

0.801 1 

0.6976 

1.2(H) 

0,9202 

0.8702 

0.8416 

0.8196 

0.8025 

0.6988 

1.300 

0.9216 

0,8733 

0.8428 

0,8208 

0.8036 

0.6998 

1.400 

0.9228 

0,8744 

0,8439 

0,8219 

0.8047 

0,7008 

1.500 

0,9239 

0.8754 

0.X449 

0,8228 

0,8056 

(1.7015 

1 .600 

0,9249 

0.8763 

0,8457 

0.8236 

0.8064 

0,7023 

1.700 

0.9257 

0.8771 

0.8465 

0,8244 

0.8071 

0.7029 

1 .xoo 

0.9265 

0.8778 

0,8472 

0.8250 

0,8078 

0.7034 

1 .900 

0.9272 

0,8785 

0,8478 

0,8256 

0,8084 

0.7040 

2.000 

0.97.79 

0.8790 

0.8484 

0,8262 

0.8089 

0,7044 


Similarmente la tabla de variacion de elementos 
hidraulicos preparada, permite conoccr las earaete- 
risticas para flujo parcial. 


CUADRO V-20 

VARIACION DE ELEMENTOS HIDRAULICOS PARA 
CONDUCTOS CIRCULARES PARA LA EXPRESION 
MODIFICADA DE MANNING 

(M. D MOHAN Y P KANNA) 


Ln su trabajo, Mohan y Khana 20 presentan un 
abaco, elaborado para C R — I, que con el auxilio 
de tablas para diferentes valores de C Rl obtemdos de 
expenencias reahzadas en tuberias de varios diame- 
tros y clases, permite la dcterminacion exacta de los 
gustos y velocidades para condicioncs de (lujo varia- 
bles. 

A continuacibn se presentan la figura V-8 y ta- 
blas auxiliares (cuadros V-19 y V-20) elaboradas por 
los mismos autores. 


H/D A, 'A. R,/R r *V,/V c *Q,/Q, f,/f, Cr C r Cr/Cr 


0.9 

0,949 

1,192 

1,122 

0.8 

0,858 

1.217 

1,138 

0.7 

0,748 

1,185 

1,118 

0,6 

0.626 

1,110 

1,071 

0,5 

0,500 

1,000 

1,00 

0,4 

0,373 

0,857 

0.904 

0.3 

0.252 

0,684 

0,779 

0,2 

0.143 

0,482 

0,619 

0.1 

0,052 

0.254 

0,406 


1.065 

1.10 

1.08 

0,92 

0.976 

1,20 

1.143 

0,875 

0.836 

1.30 

1.189 

0.841 

0,67 

1,44 

1,245 

0.803 

0,50 

1.55 

1.274 

0.785 

0,337 

1,70 

1.305 

0.766 

0,196 

1,90 

1.3375 

0,748 

0,089 

2,12 

1,338 

0,747 

0.021 

2,45 

1 .30 1 

0,768 


* Valores para C R /C R =1. 
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Proccdimiento de diseho, usando la formula mo- 
dificada de Hazen Williams por Mohan y Khana. 

a) Determine el gasto y la velocidad (del aba- 
co). 

b) Seleccione un valor apropiado para C R 
(Cuadro V-I9). 

c) Determine Q R /Q ( , Vr/V c . 

d) Calcule los elementos hidraulicos. 


Ejemplo 

Determinar la capacidad, velocidad a seccion 
plena, velocidad real y tirante de agua, usando la 
expresion modificada sugerida por Mohan y Khana, 
para un colector de 20 cm de diametro, con una 
pendiente de 10 por 100 y por el cual fluye un gasto 
Q de 13,0 U/sg. Compare con los valores obtenidos 
mediante la ecuacion de Manning. 


P£«OlENTE £K % 0 
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Usatuto cl abaco dc la figura V-8: con s=10% o ; 
0 -=0,20 m;C R - l,sc obtienc, Q= 51 lt/'sg; V c -l,6m, 
um ’d cuadro V-19, sc obticne C R -0,7557 


Q' 0,7557 x 51 — 38,54 U/sg. 

\' . 0,7557 x 1,6 — 1,2 1 m. 

Qk 13,0 _ 

Q' 38,52 

En cl cuadro V-20 cncontramos para 


Or 

Qc 


0,3375 


11 =0,40; ^ R — 0,904 
D V c 

lucgo 1 1 0,40 X 0,20 - 0,08 in = 8 cm; 

V R 0,904 x 1,21 - 1,1 m/sg. 


(’omparando con valores obtenidos usando la 
formula dc Manning se bene: 


I >,llOS 


loiimil.i 
modifKada 
(Mohan y Kliana) 


t-'ormula dc 
Manning 


DianiiMio 

I VmlK’lilr 

1 IJ'.U'ld.nl 

Vi-loculad :i soaion Ilona 
I u aim 1 4c .iiuiii 
( i.isln ical 
Vim ul.nl real . 
nci ilc i ui’.osnlad n . 


<U0 m <U0 rn 

i o 

38.52 H-'sf.. 29.8 lt/sp 

1.21 nvsg 0,92 m/sg. 

8 cm 9.4 cm 

13,(1 U /sg 13.0 l'/ s K 

1.1 m/sg 0,90 m/sg 

Variable 0.015 


( olcctores cloacales a presidn 

Si bion general men Ic sc procura disenar los siste- 
nuis de reeoleccibn dc aguas servidas, para trabajar 
como can ales abiertos, en ciertas circunslancias sc 
luce noeesario cl diseno dc algimos tramos o colcc- 
i ores para trabajar como eonduetos a presion. Estas 
comlicioncs pueden presentarse en varias situacioncs 
a saber: 

a) (. iiando sc ticnc ncccsidad dc bombear las 
aguas negras dc una /on a baja. 

b) C’uando sc hacc nccesario pasar depresiones 
mediante sifoncs lnverbdos. 

c) Cuando sc lengan zonas donde, ante la im- 
posibilidad dc aumentar los diametros, los 
col eel ores deban trabajar sobrecargados. 

1 n talcs situacioncs. cl diseno debe atender a 
eondieiones dc eonduetos a presion, por lo eual de- 
ben tomarse en eucnla aqucllos parametios ej uc 
puedan afeetar la operation del sistema, entre ellos, 
sc considcran de fundamental importance el gasto 
minimo y la velocidad minima para el arrastre de 
sedimenlos. 


La velocidad minima de arrastre, a usar en el di- 
seno de un sistema de aguas negras a presion, segun 
McPherson, Ticker y Hobbe' 1 es de V = v D/2 , 
donde V esta dado en pie/sg, y D el diametro 
interior dado en pulgadas. Esta expresion puedc 
estimarse en el sistema metrico como V = 1,35 00, 
siendo V en m/sg y D -diametro en m. 

Hendricks 22 scnala «el mantenimiento de una 
velocidad para el control de grasas puede ser un 
problema, si el diseno en la capacidad de la linea dc 
bombeo esta basado en un valor excesivamente alto 
para la relation entre el gasto maximo y el caudal 
mcdio». 

La formula dc Hazen- Williams, normalmente 
usada para eonduetos a presion en redes de abaste- 
cimiento de agua potable, puede usarsc, asumtendo 
un factor de friccion un poco mayor y considerando 
e! hecho de que las aguas negras contienen matenas 
solidas y grasas que pueden incrementar los coefi- 
cientes de rugosidad, por su adherencia a las paie- 
dcs del tube. En este sentido, Flanigan y Cadmik , 
recomiendan incrementar en un 20 por 100 las pci- 
didas dc carga obtenidas, cuando se disenc lineas dc 
bombeo de aguas negras, para prever los efecios 
del increment o dc friccion. 

La expresion de Ha/.en-William bajo la lornia 
simplificada presentada en «Abaslecimienlo de agua. 
leoria y discno» 6 


1,21957 x 10 10 

^'1.85 Q4.8' 


X 1 . X Q 


J,Kf> 


perinitc determinar las perdidas de carga para aguas 
limpias, usando los valores de C representados en 
las tablas de las paginas 26 y 27 de la misma rele- 
rencia 6 y haciendo las estimaciones dc increment o en 
la friccion va comentada. 

Otro factor de posiblc consideration cn las li- 
neas dc bombeo de aguas negras, puede ser el reiali- 
vo a acumulacion de aire o gases en puntos altos, 
por lo cua! seria rccomendable la colocation de val- 
vulas para expulsion de aire (ventosas) en los puntos 
altos; sobre todo si se trata de longitudes grandes, 
vdocidadcs de flujo bajas y/o pronunciadas pen- 
dientes despues de los puntos alios. 

La selection dc la clase de Liberia a utilizar de- 
pended de la presion de trabajo; asi como el tipo 
dc material en su fabrication depended de las con- 
diciones de trabajo y dc los costos en la region, que 
garanticen los requerimientos tccnicos y logren un 
diseno economico. 

El diametro sc seleccionara en base a un analisis 
economico, que tome en cuenta todas las vatiables 
que determinan las variaciones de costo. 
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Fig. V-9. — Efectos sobre bocas de visita y coleclores sobrecargudos. 


liste analisis incluye costos de tuberia, dc los 
equipos de bombeo, dc energia, y costos dc opera- 
cion y mantcnimicnto. 

bste analisis economico cs similar al hecho en 
las lincas de bombeo de agua potable 6 , tomando en 
cucnla las diferencias ya serialadas en cuanto a per- 
didas de carga, y a peso especifico dc las aguas (1,04 
kg/d nr') y a las variaciones del gasto para la seccion 
apropiada de los equipos de bombeo. 

Un analisis de esta condition se presenta en el 
capitulo correspond iente a cslaciones de bombeo. 

( 'nice fores sobrccargados 

( uando por alguna razon (incrcmento de densi- 
dad de poblacion, sedirnento cn tuberias, aportes de 
lluvias, etc.) un coleclor con una determinada capa- 
cidad. di sen ado como canal abierto, recibc un cau- 
dal superior, sc produce un remanso en una cierta 
longitud a veces hasta la boca de visita. Sobre el 
tramo afectado se ejercera una presion hidrostatica 
cuyo valor maximo lo definira el nivel en la boca de 
visita, donde la presion ejercida levantara la tapa y 
provocara su dcsbordamiento. 

Si bien, gcneralmente, la inagnitud de la presion 
no cs lo suficientemente grande para afectar la tube- 
ria, mayor inconvenienle cs el de desbordamiento 
por las bocas de visita o hacia las viviendas, y el 
regresamiento hacia los puntos mas bajos. 

C’onsiderando el tramo 1-2 de la figura V-9, el 
caudal Q para dicho eolector a seccion llcna estara 
definido por el tirante de agua igual a su diametro, 
el cual para el punto 1 esta representado por el ni- 
vel dc agua EE' en la boca de visita. 

Si en I, se recibe el caudal superior a Q, se pro- 
ducin'! un aumento en la presion sobre el colcctor, 
determinada por la altura piezometrica h, y definida 
en la figura por DD, CC\ BB' y A A' (cste ultimo, 
cuando comienza el desbordamiento por la calle). 

Hstas cargas hidrostaticas incrementaran la velo- 
cidad cn el colector y por tanto el caudal que pasa 
por la seccion correspondiente, reflejandose sobre 


otros tramos dc colcctores o sobre los empotra- 
mientos de las edificaciones incorporadas en el tramo. 

A fin de evitar estos danos, convienc determinar 
la carga hidrostatica que podria aceptar, en un caso 
dado, un tramo que reciba empotramientos de edifi- 
caciones, sin que cllo pueda crear probletnas de sus 
dcscargas. 

La figura V-10, presenta un tramo dc colector 
que recibe las dcscargas dc los empotramientos de 
las edificaciones directamente incorporadas a el, y 
cn cl cual se refleja el incrcmento de gasto y del 
tirante de agua al final del mismo. 

Hara el calculo de estos irarnos a presion, se re- 
comienda la utilizacion de la expresion de Hazen- 
William J — olI.Q" o la de Darcy- Weishach 


Hn la primera hacemos J = h (carga hidrostatica 
tolerable) y en la segunda deterrninamos v para la h 
permisible. 




Fig. V-10. — Increment o de caudal en un tramo por 
empotramientos domicil iarios. 
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Fig. V-ll. — Sifon invertido en un colector cloacal para 
salvar una depresion. 


SI TONES IN VERTIDOS 

Es otra dc las condiciones, cuando un colector 
de aguas scrvidas, combinado o de lluvias debe cal- 
cularse como conducto a presion (Fig. V-ll). Elio se 
presen la en dctallcs cn el capitulo correspondicnte a 
obras especiales. 

Las mismas cxpresiones anteriormente senaladas 
se aplicaran a esta condition de colector trabajando 
como conducto a presion. 

rinses de tuberias 

La generalidnd de los sistemas cloacales se dise- 
nan para trabajar como canales abiertos, por lo cual 
los con duel os utilizados no atienden a factores de 
presion interna, sino mas bien a que ofrezean buc- 
nas caracteristicas para cl flujo (rugosidad) y resis- 
tencia para resist ir erosion, agresividad por acidos y 
gases, y resistencia cstructural a las cargas exterio- 
res. 

Las tuberias mas comunmente usadas son las fa- 
bricadas de concreto, arcilla vitrificada, asbesto ce- 
mento y las tuberias a base de polimeros. 

TUBERIAS DE CONCRETO: (Cl, C2, C3, C4, C5, 
C6, C7) 

Es la Liberia mas utilizada en Venezuela, fabri- 
candose sin armadura de acero o armados. y aten- 
diendo a especificaciones del Instituto Nacional de 
Obras Sanilarias, bajo la denomination INOS Ci- 
t'd 5. 

Los tubos fabricados de acuerdo con estas nor- 
mas atienden a una denomination de acuerdo a su 
resistencia estruelural, asi se tiene: 

a) Tuberias sin armadura de acero, clases 1, 2 

y 3. 

b) Tuberias armadas (con alambres de alia re- 
sistencia, con malia de alambre o con barras 
de acero) clases 4, 5, 6 y 7. 


Asimismo, por razones de fabrication, e! coefi- 
ciente de rugosidad para las tuberias hasta diame- 
tros dc 21" (53 cm) inclusive se utiliza con coeficien- 
te de rugosidad n =0,01 5 y para tuberias de diame- 
tros mayores a 21" (53 cm) se usa un coeficientc 
n =0,01 3 en las formulas de Manning. 

Tuberias de arcilla vitrificada (A. V.) 

Es tuberia cuya materia prima, la arcilla, es so- 
metida a un proccso de vitrification mediante apli- 
cacion en ties diferentes ciclos a una maxima tem- 
perature de 2.000 a 2.400' F, logrando la fusion de 
los granos de arcilla entre si y complcmentandose 
con un barnizado, al aplicar sal comun cn la fase de 
temperature maxima. 

La tuberia dc arcilla asi fabricada, ofrcce venta- 
jas en cuanto a su coeficiente de rugosidad el cual 
es mueho mcnor que para tuberias dc concreto 
fi = 0,011. Tambicn cs un material con mayor resis- 
tencia a la agresividad de acidos. 

Tuberias de asbesto-cemento (A. C ) 

Son tuberias fabricadas por el enrollado a pre- 
sion de una mezcla de asbesto y cemento en capas 
multiples y sometidas al fraguado mediante proce- 
sos especiales. 

Sc denotan por las siglas A. C. y deben difercn- 
ciarse de las tuberias de asbesto-cemento para abas- 
tecimiento de agua A. C. P., las cuales son tuberias 
para trabajar como conductos a presion. 

Por presentar una superficie un poco mas lisas 
que las tuberias de concreto, puede estimarse un va- 
lor de n — 0,0 1 1 a 0,012. 

Tuberias plasticas (PVC o ABS) 

Las tuberias plasticas de cloruro de polivinilo 
(PVC) o de copolimero de Acrilomtrilo-Butano-Es- 
treno (ABS) que se fabrican de acuerdo a normas 
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especificas de la ASTM, presentan aigunas ventajas 
en la utilizacion de conduccion de aguas con carac- 
tcristicas agresivas por su alta resistencia a acidos y 
sustancias agresivas. 

Los tubos de cloacas de material plastico tienen 
paredcsinternasnoabsorbentesylasjuntassehacen por 
soldadura quimica, lo cual representa una ventaja 
porque elimina el aporte por infiltraciones y ello 
adicionalmente significa elimination de obstruction 
por crecimiento de raices. 

Por presentar una superficie interna muy lisa 
ofrece menor resistencia friccional, pudiendo esti- 
marse un valor de n =0.009 a 0,010; o si se aplica la 
ecuacion de Hazen-William un valor de C=140. 

A continuation se presenta el cuadro V-21, que 
se refiere a diametros, pesos y precios de tuberias de 
concreto fabricadas en Venezuela, segun normas 
INOS CL-C65. Aunque resulta evidente que los pre- 
cios pueden fluctuar, la idea en esta presentacion es 
la de que pueda servir de guia para algunos ejem- 
plos que desarrollamos posteriormente al estudiar 
varias soluciones posibles. 

CUADRO V-21 


I -1ST A DE PRECIOS UK TUBERIAS PARA CLOACAS 



Segun Es 

pecificacioncs 

1 Y O 

S CL. 

- C 65 





Peso 


Diami'iro 

Espccifl- 

Kspesor - 


Prccio 

Interne) 

cacioncs 

part-d 

aprox. 

kg Bs./m 

mm 

Pulg. 

1 NOS 

cms. 

ML 

en Plants 

100 

4" 

C-l 

1.9 

20 

8,30 

150 

h" 

C-l 

1.9 

33 

1 1,70 



C-2 

1,9 

33 

12,90 

200 

K" 

C-l 

2,2 

48 

15,00 



C-2 

2,2 

48 

18,0 

250 

1 ( 1 " 

C-l 

2.5 

68 

21,90 



C-2 

2,5 

68 

25,55 

300 

12 

C-l 

2,8 

89 

35,70 



C-2 

3,5 

104 

41,80 



C-3 

5,1 

156 

51,00 

380 

15" 

C-l 

3,5 

135 

52,20 



c -2 

4,1 

158 

61,00 



C-3 

5,7 

216 

72,90 

450 

18" 

C-l 

4.2 

180 

66,80 



C-2 

5,1 

216 

80,05 



C-3 

6.4 

280 

91,15 

500 

21" 

C-l 

4,4 

256 

99,40 



C-2 

5,7 

288 

111, 80 



C-3 

7,0 

356 

126,00 



C-4 

7.0 

356 

189.90 



C-7 

7,0 

356 

355,40 

600 

24” 

C-l 

5,4 

339 

126.40 



C-2 

6,7 

389 

145.05 



C-3 

7,6 

395 

158.80 



C-4 

7,6 

395 

225.95 



C-5 

7,6 

395 

263.90 



C-6 

7.6 

395 

351.95 



C-7 

7,6 

395 

485.95 


CUADRO V-21 (Cont.) 

USTA DE PRECIOS DE TUBERIAS 
PARA CLOACAS 

Segun especificaciones I.NOS-CL - C - 65 


Diamelro 

inferno 

Especill- 

cacioncs 

Espesor 

pared 

Peso 


aprox. kg 

ML Bs 

mm 

pulg. 

I N O S. 

cms. 

ML 

en planta 

700 

27" 

C-4 

7,6 

465 

257,30 



C-5 

7,6 

465 

299,65 



C-6 

7,6 

465 

424,90 



C-7 

7,6 

465 

579,20 

750 

30" 

C-4 

8,5 

570 

294.25 



C-5 

8,5 

570 

337,40 



C-6 

8,5 

570 

465,70 



C-7 

8,5 

570 

655,20 

800 

33" 

C-4 

9,5 

676 

349,65 



C-5 

9,5 

676 

414,40 



C-6 

9,5 

676 

548,20 



C-7 

9,5 

676 

726,30 

900 

36" 

C-4 

10,2 

780 

420,95 



C-5 

10.2 

780 

466,20 



C-6 

10,2 

780 

616,55 



C-7 

10.2 

780 

890.80 

1,050 

42" 

C-4 

1 1,4 

1,020 

553.25 



C-5 

1 1,4 

1 .020 

594,15 



C-6 

1 1,4 

1 ,020 

743,55 



C-7 

1 1.4 

1,020 

1,054,65 

1,200 

48" 

C-4 

12,7 

1,288 

612,00 



C-5 

12,7 

1.288 

649,15 



C-6 

12,7 

1.288 

899,25 



C-7 

12,7 

1,288 

1,268,65 

1,350 

54" 

C-4 

14 

1,588 

807,00 



C-5 

14 

1,588 

865,45 



C-6 

14 

1,588 

1,146,40 



C-7 

14 

1,588 

1,677,90 

1,500 

60" 

C-4 

15,2 

1,924 

967,20 



C-5 

15,2 

1,924 

1,079,25 



C-6 

15,2 

1,924 

1,506,50 



C-7 

15,2 

1,924 

1,959,75 

1,650 

66” 

C-4 

16,5 

2,303 

1,208,50 



C-5 

16,5 

2,303 

1,373,15 



C-6 

16,5 

2,303 

1,874,75 



C-7 

16,5 

2,303 

2,311,55 

1,800 

72" 

C-4 

17,8 

2,684 

1,337,70 



C-5 

17,8 

2,684 

1,598,05 



C-6 

17,8 

2,684 

2,273,05 



C-7 

17,8 

2,684 

3,163,45 

2,100 

84" 

C-4 

20,3 

3,592 

1,870,30 



C-5 

20,3 

3,592 

2,269,20 



C-6 

20,3 

3,592 

3.042.20 

2,400 

96" 

C-4 

21,6 

4,328 

2,767,70 



C-5 

21,6 

4,328 

3,198,20 

2,700 

108" 

C-4 

22,9 

5,123 

3,692,65 



C-5 

22,9 

5,123 

4,21 1,00 


Presentacion de los calculos 

Para la presentacion de los calculos de un pro- 
yecto se sugiere un cuadro como el que se presenta 
en la pagina 102, donde se reportan todos los datos 
relativos a cada colector. 
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Ejemplo 


Solucion 


El esqucma del sistcma dc recoleccion de aguas ser- 
vidas que se muestra en la figura V-12 corresponde 
a una zona cuya poblacion para el periodo dc diseno 
es de 75.845 habitantes. La dotacion de agua para el 
abastecimiento ha sido estimado en 259 lt/pers/dia, 
y cl factor de consumo maximo k 2 = 2,5. 

El area total es de 20 Ha y las caracteristicas de 
clla, han perrnitido calcular un coeficienle medio de 
impermeabiiidad de C m = 0,426. Se ha estimado una 
intensidad de lluvias / = 220 It/seg/Ha. 

La longilud total de colectorcs, incluyendo los 
empotramientos, es de 2.520 m, y se ha estimado 
un coeficienle de infiltracion K; = 50.000 lt/km/dia. 

Se pregunta: 

a) Determinar las areas correspondientes a los 
tranios definidos por el colector B4-C4-D4- 
1*4. 

b) Calcular los gastos correspondientes a cad a 
tra mo del mismo colector. 

c) Determinar todas las caracteristicas indica- 
das en la tabla dc calculos (pendiente, dia- 
mctio, capacidad, velocidad a section plena, 
velocidad real y tirante de agua). 


('• f 

l 


? 


3 


4 


5 


6 


/'!</ V-12. — Trazado de eo lee tores cloaeales del sec- 
tor. 



a) Adoptando la reparticion de areas, mediante 
el metodo de considerar los aportes en fun- 
cion de su longitud y considerando la topo- 
grafia de la zona, se ha demarcado el area 
corrcspondientc a los trarnos, encerrando en 
un recuadro las areas respectivas. 

Calculo de las areas: Una vez demarca- 
das las areas que se empotran directamente 
sobre cada tramo, se hacen las mediciones 
con planimetro o bien determinandolas por 
areas geometricas conocidas (triangulos, rcc- 
tangulos, etc ), como se indico en el capitu- 
lo sobre areas tributarias a cada colcctor 
(Fig. V- 1 3). 

b) Para calcular los gastos correspondientes a 
cada tramo, determinamos primeramente cl 
gasto unitario (It/sg/Ha). Usarenios el criterio 
que considera ademas del aporte por aguas 
del acucducto, el corrcspondiente a malos 
empotramientos y a infiltraciones. 

0 diseno = Q 1 “• Q 2 + Q.l 

Q] ~ Qacucducto _ ^2 Qrn 

q,- k,x *' 

‘ 86.400 

Q 2 ~ Q mu Ion emp = ( "m X 1 X A X M 
75.845 x 250 

Q »- 86.4(H) '*/** 

Q, = 2,5x2 19,46 = 548,65 lt/sg 
luego el gasto unitario es: 

_ 548,6 _ . 

Qi = ~ 2 q- =• 27,43 lt/sg/ Ha 


_ 50.000 x 2,52 

° 2 ^ 86.4(H) ^'' 46 lt/Sg 


Ql ^w r=0 ! ° 7 lt/sg/Ha 

Q, = 0,426 x 220 x 1 x 0,02 = 1 ,87 It/sg/Ha 

Q = Q 1 + Q 2 + Q 3 = 27,43 + 0,07 + 1,87 = 

= 29,37 lt/sg/Ha 


Q disc no 29,37 lt/sg/Ha 
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CUADRO V-22 


Tramo 

Lour 

Area contribuyente 
Super Propia TOtal 

Gasto 

I/s 

Pend 

<P 

C \ 

V r 

h 

COTAS 

terreno clnacas 

B2-B.1 

150 


1,4 

1,4 

41,12 






11,5 

11,8 

B.1-B4 

140 

1,4 

1,7 

3,1 

91,05 






11,8 

10,8 

B4-C4 

120 

1,1 

1,0 

4.1 

120,42 






10,8 

10,6 

C4-D4 

1 10 

5,3 

1,7 

7,0 

205,59 






[0,6 

9,6 

1)4 -£4 

100 

8.2 

1.5 

9,7 

284,89 






9,6 

9,1 


Con estc valor podemos calcular los gastos 
correspondientes a cada tramo, y Ilenar e! 
cuadro V-22, el cual completaremos despues 
con las caracteristicas del diseno. 

c) Para la determinacion de los diametros y dc- 
mas caracteristicas, elegimos una pendiente 
del tramo, que en este caso particular, no 
nos impondremos mas limitaciones que la 
topografica, y verificaremos las velocidades. 
Ln esta oportunidad, por razones didacticas, 
no se contcmplan otras condiciones que 
pueden inodificar dichas pendientes. 

Por razones practicas y economicas, sclcceiona- 
mos la pendiente del colector similar a la del terre- 
ne, en aquellos tramos donde cl seniido del flujo 
hacia la zona de descarga, lo permita. 


Tramo: B2-B3 

La pendiente de terreno es ligeramente contraria 
al sentido del flujo, por lo cual no tomaremos en 
cuenta la pendiente del terreno en este tramo que 
ealcularemos despues. 

Tramo: B3-B4 

„ , 11 , 8 - 10,8 

Pendiente del terreno = - = 0,0071 

140 

Asumiremos para el colector una pendiente 

Con esta pendiente s = 7°/ 00 y Q = 91,05 lt/sg, 
n = 0,015 entramos en el abaco de la figura V-l, y 
vemos que podria ulilizarse un diametro de 0 = 0,35 
m, casi trabajando a seccion plena; en estas condi- 
ciones preferimos usar 0 = 0,38 m y dar mayor ca- 
pacidad de reserva. 

Con </> = 0,38 m y s = 7°/ 00 obtenemos en el mis- 
nio abaco: 

Q c = 1 30 lt/sg y V c = 1,16 m/sg 


Calculando la relacion de gastos 
Qr 91,03 


Q c " 130 


= 0,70 


y mediante las curvas de la figura IV-8 de variation 
de elemenlos hidraulicos 


II 

— = 0,62 


Vr 

V - 1 ’ 09 


H = 0,62 x 0,38 = 0,24 m 
V R = 1 ,09 x 1,16=1,26 m/sg. 


l — 


2 — 


3 — 


4 — 


5 — 


O 
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Fig. V-l 3. — Area contribuyente al colector B4-C4- 
D4-E4. 





I ra mo: B4-C4 


s=UX, 


Q = 284,89 It/sg 
C = 390 lt/sg 


0 = 24” (61 cm) 
V c = 1,36 m/sg 


S 


leireuo 


10,8- 10,6 

120 


0,0017 


o 


Eligicndo una pendiente similar para el colector. 


Q R _ 284,89 


= 0,73 




= 1,09 


Con s= 1,7 y Q - 320,4 lt/sg, n =0,015 se ob- 
ticne 0 = 21” {53 cm); C=160 It/sg; V c = 0,72 m/sg 


Qr 

Qc 


120.4 

170 


= 0,71 


H 

D 


= 0,62 



H - 0,62 x 0,53 = 0,33 m 
V H - 1,02 x 0,72 = 0,78 m/sg. 


H = 0,63 x 0,61 =0,38 m 
V R = 1,09 x 1,36 = 1,48 m/sg. 

Complementamos el discno de este colector, con 
el tramo B2-R3, que hablamos dejado pendiente. Es- 
te tramo estara dcterminado por la profundidad 
obligada por la red del acueducto, que veremos en 
capitulo aparte. Sin embargo, fijaremos el diametro 
minimo con pendiente minima capaz de conducir tal 
gasto para una velocidad igual o mayor que la 
velocidad de arrastrc. 


Tramo: (’4-1)4 


V......' -"’no 9 '- 0 - 009 

Q = 205,59 lt/sg. n =0,01 5 

se obtiene en el abaco (hig. V-l), 0 = 21 (53 cm), 

C = 360 lt/sg, V v = 1.65 m/sg. 


Qr 

Qc 


205,59 

360 


0,57 




1 1 — 0,64 x 0,53 = 0,34 m. 

V K - 1,10 x 1,65 - 1,82 m/sg. 


~ = 1,10 

V c 


Tramo: 1)4- E4 


s 


lerrerut 


9,6 -9,1 
100 


- 0,005 


s 


colector 


= 51 


Q =41,12 lt/sg, 0 = 8” (20 cm), n=0,015 nos re- 
sulta una pendiente muy grande y la excavacion se- 
ra excesiva. 


Seleccionamos 0=12” (30 cm), S - 5 C' = 60 
lt/sg, V c = 0,85 m/sg 


Qr 41,12 
Qc 60 


= 0,69 


= 0,6 


V K 

V.. 


-1.08 


Con los dates obtenidos completamos la infor- 
mation del cuadro V-23. 


Ejempio 

Las dos alternativas propuestas para el ejempio 
de la figura III-2 del capitulo III, conducen a los 
esquemas de las figuras V-14 y V-l 5, que muestran 
para una misma area dos posibles trazados para un 
colector principal y sus afluentes. Evaluadas en 
costos en cuanto a sus diametros, determinan el 
analisis que se presenta en el Cuadro V-24: 


CUADRO V-23 


Tramo 

long. 

Area 

eomribuyente 

Gasto 

S 

0 

C 

V, 

Vr 

H 

Cotas 

terreno 

Cotas co lector 

Supci . 

Propia 

Total 

lt/sg 

To) 

m 

It/sg 

m/sg 

m/sg 

cm 

Arriba 

Abajo 

Arriba Abajo 

B2-B3 

iso 

— 

1,4 

i ,4 

41,12 

5,0 

0,30 

60 

0,85 

0,92 

18 

11.5 

1 1,8 


B3-B4 

140 

1,4 

1,7 

3,1 

91,05 

7,0 

0,38 

130 

1,16 

1.26 

24 

11,8 

10,8 


B4-C4 

120 

3,1 

1,0 

4.1 

1 20,42 

1,7 

0.53 

160 

0,72 

0.78 

33 

10,8 

10,6 


C4 1)4 

1 10 

5.3 

1,7 

7,0 

205,59 

9.0 

0,53 

360 

1,65 

1.82 

34 

10.6 

9,6 


1)4- [-4 

100 

8,2 

1.5 

9,7 

284,89 

5,0 

0,61 

390 

1,36 

1,48 

38 

9,0 

7,5 
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CUADRO V-24 


SOLUCION A SOLUCION B 


Tramo 

Cota 


Gasto (i/s) 

0 cms. 

Tramo 

Cota 


Gasto (1/s) 

0 cms. 

Sup. 

Inf. 


Sup. 

Inf. 


FI-F2 

101,10 

101,00 

80 

2,44 

20 

G1-G2 

101,20 

101,10 

80 

1,22 

20 

G2-F2 

101,10 

101,00 

100 

3,74 

20 

G2-F2 

101,10 

101,00 

100 

4,96 

20 

F2-F3 

101,00 

100,50 

150 

14,13 

20 

F1-F2 

101,10 

101,00 

80 

2,44 

20 

G3-F3 

100,70 

100,50 

100 

3,82 

20 

F2-E2 

101,00 

100,20 

120 

12,60 

20 

Rf3Hl 

100,50 

99,50 

too 

21,77 

20 

G2-G3 

101,10 

100,70 

150 

382 

20 


99,70 

99,50 

100 

3,13 

20 

G3-F3 

100,70 

100,50 

100 

7,64 

20 

IttfliiM 

99,50 

98,10 

240 

34,22 

25 

F2-F3 

101,00 

100,50 

ISO 

7,95 

20 

GI-G2 

101,20 

101,10 

80 

1,22 

20 

F3-E3 

100,50 

99,30 

100 

22,01 

20 

G2-G3 

101,10 

100,70 

150 

5,04 

20 

G3-G4 

100,70 

99,70 

100 

1,91 

20 

G3-G4 

100,70 

99,70 

100 

6,95 

20 

G4-F4 

99,70 

99,50 

100 

5,04 

20 

G4-G5 

99,70 

99,10 

40 

7,26 

20 

F3-F4 

100,50 

99,50 

100 

3,82 

20 

G5-F5 

99,10 

99,00 

100 

10,39 

25 

F4-B4 

99,50 

98,10 

240 

18,18 

20 

F4-F5 

99,50 

99,00 

40 

0,63 

20 

G4-G5 

■MW 




20 

F5-B5 

99,00 

97,70 

240 

21,64 

25 

G5-F5 

m 


MEM 



G5-C.6 

99.10 

99,00 

100 

1,91 

20 






20 

G 6-l'6 

99,00 

98,20 

100 

3,82 

20 






20 

turn 



100 

3,82 

20 

G5-G6 

99,10 

99,00 


msm 

20 




240 

14,90 

20 

G6-F6 

99,00 

98,20 


ikll 

20 

G 1 -FI 

101,20 

101,10 

100 

4,89 

20 






20 

II -FI 

101,10 

100,60 

120 

11,00 

20 



Oil 


HP 

20 


100,60 



13,44 

20 

Gl-Fl 

101,20 

101,10 

100 

4.89 

20 

WSB5m& 

101,00 

tmmw. m 


5,20 

20 

Fl-El 

101,10 

100,60 

120 

1 1 ,00 

20 

F2-F.3 

100.20 

99,30 

150 

23,68 

25 

EI-E2 

100,60 

100,20 

80 

1 3.44 

20 

F3-H3 

100,50 

99,30 

100 

6,43 

20 

E2-E3 

100,20 

99,30 

150 

3 1 .08 

25 

H3-B4 

99,30 

98,10 

120 

35,14 

25 

E3-B4 

99,30 

98,10 

120 

58,13 

30 

1)4- B 5 

98,10 

97,70 

40 

69,99 

30 

B4-B5 

98,10 

97,70 

40 

76,94 

30 

B5-B6 

97,70 

96,40 

100 

95,45 

30 

B5-B6 

97,70 

96,40 

100 

95,45 

.30 


Del analisis comparative de las 2 soluciones se 
puede recoger la information resenada en el Cuadro 
V-25, lo cual evidencia un menor costo para la 
solution B, cn virtud de la menor longitud de los 
diametros mayores. 


CUADRO v-25 


Longitud requenda 


Solucion (A) 

Solucion (B) 

20 cms. 

2.100 mts. 

2.680 mts. 

25 cms. 

850 mts. 

1 50 mts. 

30 cms. 

140 mts. 

260 mts. 


Total: 3.090 mts. 3.090 ints. 


Costo de tuberias de la solution A: 
Costo de tuberias de la solution B: 


B" 55.5 1 3°°. 
B* 52.767 00 
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CAPITULO VI 


Cargas sobre colectores 


Ubicacion y profundidad dc los colectores. 
Normas sanit arias. Aplicacidn. 

! nterseccibn dc colectores. 
Iransiciones. Escalones. Abacos. 

Teoria de Marston. 

Cardcter , direction y magnilud de las cargas. 
Iipos de apoyo. 

Abac oa para el cdlculo. 


IJna vez definidas las caracteristicas hidraulicas 
ilc los colectores cloacalcs, es decir. diametro, veloci- 
dad, pcndienle, etc., la profundidad a la cual se co- 
locaran va a estar determinada por dos aspect os: en 
primer lugar debe exist ir una separation minima 
con rcspecto a los conductos de agua potable y cn 
segundo lugar condiciones obligantcs del sistema 


cloacal, tales como puntos de descarga o intersec- 
cion con otros colectores. 

(.os colectores cloacales se proyeclaran siguien- 
do cn io posible el eje de las calles; salvo en aque- 
1 1 os casos en que las cdificaciones a servir requieran 
dc un trazado particular. 



Fig. VI -l. — Demarcacion segutt el eje de la calle para instalar colectores cloacales. Ma- 

risapa , Edo. Miranda. Venezuela. 
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En lo posible, debe mantcnerse una separacion 
maxima en proyeccion horizontal entre las tuberias 
dc cloacas y las tuberias de la red de acueducto, 
recomendandose una separacion minima horizontal 
de 2 m y de 0,20 m de luz libre vertical. 

Las tuberias de cloacas deben ubicarse por deba- 
jo de las tuberias dc acueducto, dejando como mini- 
mo una luz libre vertical entre el fondo de la tube- 
ria de acueducto y el lomo de la tuberia de cloacas 
no menor de 20 cm, incluyendo el ramal de empo- 
tramiento (Fig. VI-2). 

Esta condicion nos fija la profundidad minima a 
quc debe enterrarse el colector de aguas servidas. 
Tomando como rcfercncia las profundidades mini- 
mas a quc debe colocarse la tuberia del acueducto 
podriamos determinar la profundidad minima de los 
colcctores cloacales. Esta profundidad es un poco 
mayor en dondc el acueducto disponga de Haves de 
paso. 

I is conveniente dejar preestablecido cuales son 
las profundidades de las tuberias dc acueduclos y 
cnal debe ser la separacion entre estas y los colccto- 
res cloacales. A tales efectos las Normas del Minis- 
terio de Sanidad y Asisiencia Social 5 cstablecen: 
«Art. 52.: Cuando se instalcn tuberias para la con- 
duction de agua potable, paralelamente a colcctores 
cloacales de aguas servidas, de empolramiento, y/o 
tie aguas de lluvia, se dejara una dc otra, la mayor 
distancia libre horizontal posible. La distancia libre 
minima horizontal exterior entre las tuberias para la 
conduccidn de agua potable y los colectores cloaca- 
les sera de dos (2,00) metros, y la cresta de la cloaca 


quedara a una distancia vertical exterior no menor 
de 0,20 m por debajo de la parte inferior de la lube- 
ria de agua polable». 

Luego, en el arliculo 56 dc las mismas normas se 
establece: Las profundidades minimas a que deben 
inslalarse las tuberias y Haves de paso, medidas des- 
de la rasante definitiva del pavimiento de la calie, al 
eje de la tuberia, seran las siguientes: 


0 75 mm (3”) 65 cm 

0 100 mm (4”) 70 cm 

0 1 50 mm (6") 80 cm 

0 200 mm (8") 90 cm 

0 250 mm (10") 105 cm 

0 300 mm (12") 120 cm 


Por su parte, las normas del Instituto Nacional 
dc Obras Sanitarias 1 , cstablecen la profundidad mi- 
nima de los colectores cloacales, en el articulo 3.19: 
«EI lomo de los colectores estara a una profundidad 
minima de 1.15 m, determinada por la ubicacion de 
la tuberia de acueducto de la localidad. En casos 
muy especiales, debidamente justificados, podra ad- 
mitirse una profundidad menor a la mdicada, de- 
biendose tomar las prccauciones necesarias, a fin dc 
asegurar la integridad de los colectores» (Kig. VI-3). 

Tomando en consideracion las normas sanita- 
rias y las dimensiones de las tuberias de aeueductos, 
se presentan los cuadros VI- ! v VI-2, tornados del 
texto «Abastecimiento de agua y alcantarillado», 
por G. Rivas Mijares 2 , que permiten fijar las pro- 
fundidades minimas para cada caso. 



Fig. VI-2. — Separacion minima vertical y horizontal entre tuberias de aeueductos y 

cloacas ( Normas M.S.A.S.). 
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TABLA VI-1 


PROFUNDIDAD DE LA CLOACA FIJADA POR LA TUBERIA DE ACUEDUCTO, EN cm 


Diametro de la cloaca, en cm 


Pig. 

mm 

Sitio 

sin 

Have 

Sitio 

con 

Have 

20 

25 

30 

35 

40 

45 

50 

53 

61 

68 

76 

83 

91 

99 

106 

1 14 

121 

.3 

80 

70 

70 

128 

133 

139 

144 

150 

151 

16! 

165 

174 

181 

190 

198 

206 

215 

222 

231 

139 

4 

100 

72 

77 

130 

135 

141 

146 

152 

157 

163 

167 

176 

183 

192 

200 

208 

217 

224 

233 

241 

5 

125 

74 

84 

132 

137 

143 

148 

154 

159 

163 

169 

178 

185 

194 

202 

210 

219 

226 

235 

243 

6 

150 

77 

89 

135 

140 

146 

151 

157 

162 

168 

172 

181 

188 

197 

205 

213 

222 

229 

238 

246 

8 

200 

82 

100 

140 

145 

151 

156 

162 

167 

173 

177 

186 

193 

202 

209 

218 

227 

234 

243 

251 

10 

250 

87 

113 

145 

150 

156 

161 

167 

172 

178 

182 

191 

198 

207 

214 

223 

232 

239 

248 

256 

12 

300 

93 

128 

(51 

156 

162 

167 

173 

178 

184 

188 

197 

204 

213 

220 

229 

238 

245 

254 

261 

14 

350 

113 

138 

171 

176 

182 

187 

193 

198 

204 

208 

217 

224 

233 

240 

249 

258 

265 

274 

281 

16 

400 

1 18 

151 

176 

181 

187 

192 

198 

203 

209 

213 

222 

229 

238 

246 

254 

263 

270 

279 

286 

18 

450 

123 

153 

181 

186 

192 

197 

203 

208 

214 

218 

227 

234 

243 

251 

259 

268 

275 

284 

291 

20 

500 

129 

156 

187 

192 

198 

203 

209 

214 

220 

224 

233 

240 

249 

257 

265 

274 

281 

290 

297 

T I 

550 

133 

158 

191 

196 

202 

207 

213 

218 

224 

228 

237 

244 

253 

261 

269 

278 

285 

294 

301 


NOT A Profundidad minima rcllcno sobre el iomo (censo general) debe scr dc 60 cm hasta 0 12 " y de 75 cm, enlre 14" y 22 ". 


C'UADRO VI-2 

PROFUNDIDAD DE LA CLOACA FIJADA POR LA TUBERIA DE ACUEDUCTO, EN cm 


Prof. Acdlo. , , 

. ... Diametro dc la cloaca, en cm 


•Sit jo Sitio 

■’■P «»n *in •’<) 75 TO 35 40 45 50 5.3 61 68 76 83 91 99 106 114 121 

Have Have 


1 

80 

70 

70 

128 

133 

139 

4 

too 

72 

77 

130 

135 

141 

5 

125 

74 

84 

132 

137 

143 

6 

150 

77 

89 

135 

140 

146 

8 

2(H) 

82 

100 

140 

145 

151 

10 

250 

87 

113 

145 

150 

156 

12 

300 

93 

128 

151 

156 

162 

14 

350 

113 

138 

171 

176 

182 

16 

400 

1 18 

151 

176 

181 

187 

18 

450 

123 

153 

181 

186 

192 

30 

5(H) 

129 

156 

187 

192 

198 

>■> 

550 

133 

158 

191 

196 

202 


144 

150 

151 

lf)l 

165 

174 

181 

146 

152 

157 

163 

167 

176 

183 

148 

154 

159 

163 

169 

178 

185 

151 

157 

162 

168 

172 

181 

188 

156 

162 

167 

173 

177 

186 

193 

161 

167 

172 

178 

182 

191 

198 

167 

173 

178 

184 

188 

197 

204 

187 

193 

198 

204 

208 

217 

224 

192 

198 

203 

209 

213 

222 

229 

197 

203 

208 

214 

218 

227 

234 

203 

209 

214 

220 

224 

233 

240 

207 

213 

218 

224 

228 

237 

244 


190 

198 

206 

215 

222 

231 

139 

192 

200 

208 

217 

224 

233 

241 

194 

202 

210 

219 

226 

235 

243 

197 

205 

213 

222 

229 

238 

246 

202 

209 

218 

227 

234 

243 

251 

207 

214 

223 

232 

239 

248 

256 

213 

220 

229 

238 

245 

254 

261 

233 

240 

249 

258 

265 

274 

281 

238 

246 

254 

263 

270 

279 

286 

243 

251 

259 

268 

275 

284 

291 

249 

257 

265 

274 

281 

290 

297 

253 

261 

269 

278 

285 

294 

301 


NOIA: Profundidad minima relleno sobre el Iomo (censo general) debe ser de 60 cm hasla 0 12" y de 75 cm, entre 14" y 22 " 


Kjcmplo 

Determinar la profundidad minima a que debe 
colocarsc cl colector de aguas negras en el tramo 
B2-B3, (Fig. Vl-4), cuyo diametro es de 53 cm (21”), 
si paralelamente a este pasa una tuberia de acueduc- 
to de 0 150 mm, la cual tiene de Have en la esquina 
B2.lUtilizando el cuadro VI-2, para profundidadcs 
de cloaeas fijada por la Have de acueducto. 

Para Have 0 150 mm (6”) y tuberia de cloaeas 
0 53 em se obtiene H minim;i =184 cm. 

Siendo 75,0 m, la cota de terreno en la esquina 
B2, la cota minima para la rasante de cloaeas sera 
75,0-1,84 = 73,16 m. 


Intersection con otros colectores 

Otros aspecto que Iimita la profundidad del co- 
lector, esta determinado por condiciones particula- 
rs de cada proycclo, y debe ser cuidadosamenle 
verificado antes de dejar totalmente definido el perfil 
correspondiente. 

Es por tanto conveniente hacer las 
determinaciones de la elevation del colector en las 
progresivas donde exista la posibilidad de intersec- 
ciones o donde puntos obligados de descarga modi- 
fiquen la pendiente originalmente seleccionada por 
condiciones hidraulicas. 
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1 ransiciones-Escaloncs Para evitar lal circunstancia, se proyectan las 

transiciones verticales entre dos colectores conti- 

Tal como sc menciono en el capituio IV, al tra- guos, con lo cual la diferencia de rasantes entre el 

tar las earaeterislicas de flujo, para efectos de diseno colector dc llegada y el colector de salida permite 

considcramos el regimen hidraulico como uniforme que la lamina de agua Irate de mantener la perma- 

y permanentc; pero las condiciones reales en un tra- nencia del regimen, 

mo cualqiiicra no satisfacen cstrictamente esta con- 
dition, ya que el caudal no es constantc y es ademas Para la determination de la transition, se eonsi- 

variable cn velocidad v en altura de agua. dera a los colectores, como si estuvieran unidos en 

Si a esta circunstancia agregamos los cambios de cl centro de la boca dc v,sita ^ Flg ' 
pendienlc o de diametro que suelen producirse entre 

tramos contiguos, podemos advertir las posibles P.n estas condiciones podemos considerar as ca- 

consecuencias que sobre cl regimen hidraulico sc racteristicas hidraulicas del colector que ega a a 

produzcan y que podrian indudablemcnte repercu- ^oca de visita y las del colector de salida. o cua 

t,r cn el sistema, creando problemas dc regresa- nos permitira determ.nar las diferenaas de elevacion 

miento dc aguas o sobrepresioncs en las tuberias de las rasantes de cada uno respecto al eje de la 

(Fig. VI-6). m,sma - 



Fig. VI-4. — Esquema de un sector ( Plania: Acueducto y colector cloaca!). 
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DATUM* l5.oo mt. 


PROGRESIVA 

-s— 

o 

o 

-t- 

o 

£ 

if> 

r~- 

o 

+ 

o 


o 

o 

RASANTE CALLE 




OJ 

CM 


Oo> 

0,0 

RASANTE CLOACA 

-J 

- O 

cd r- 
- 6 


(V CM CM CM 


BANQUEO 


Fig. VI -5 . — Perfil modificado de colector a fin de evitar intersection. 
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cm- n CM CM 

CM « CM rn 
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Fill. VI -1. — Descenso en las rasante . s del colector de llegada y salida a fin de maniener 

el regimen. 


Designando como h r a la diferencia de elevacion 
de las rasantes, h e a la diferencia de elevacion de Jos 
gradientes de energia y h s a la diferencia de los nive- 
les de las superficies de agua, considerados todos en 
el eje de la boca de visita (Fig. VI-8). 

La perdida de energia (h e ) generalmcnte es pe- 
quena. y cl l a ba side estimada, de acuerdo a estu- 
dios real i/ad os por J. Hind’ 1 y T. R. Camp 24 , me- 
dianle la expresidn 



V 2 

siendo A 

2g 

el carnbio de velocidad en la transicion y k un fac- 
tor quo depende de la variacion del regimen; k = ().l 
para regimenes acelerados y k=0,2 para regimen re- 
tardado. 



I'ig. VI -8. — Cortdiciones teoricus del regimen al eje de la boca de visita. 
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h,. 


Do la figura Vl-8 podemos deducir cl valor dc 

asi: 


fl 


V 2 


+ h =H, t 


V 2 


• h c 


h f 



2g 



+ K 


(H 2 


H , ) 4- 



Los valores asi dclcrrninados para h,, represen- 
tan la diferencia dc clevaeion en cl centro dc la boca 
de vissta, entre ei colcctor quc Ilcga a clla y el colec- 
tor que arranca de alii, cuando el alineamiento entre 
ellos es recto. 

De producirse un cambio dc direction, habra 
que considerar las perdidas de carga adicionales 
provocadas por la curvatura, la cual puede determi- 
narse aproximadamcnte por la expresion: 


lu ego para regimen acelerado k=0,l 




(\\ 

Vf \ 

h, 

(H, h 

, 1 + U - 

— 



' \2g 

2g / 

para 

regimen 

retardado k : 

= 0,2 



/V 2 

V 2 \ 

h. 

(H , - H 

, ) + 1 .2 - - 




‘ \2g 



siendo k c un coeficienle dependiente del angulo de 
curvatura, y V m la mayor de las velocidades en la 
transition. 

La curva de la figura VI-11 permite determinar 
con aproximacion los valores de la perdida de carga 
por curvatura en la boca de visita. 
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Fig. 17 -9. — a) Fondo de B de V colectores en fhtjo cruzado. // umoearo 
Alto. Edo. Lara , Venezuela. 






VELOCIDAD (m/i) 



PERDIDAS DE CARGA POR CAMBIOS OE OIRECClON E N LAS BOCAS OE VISITAS 
( V 1 6 V2 , TOMESE LA MAYOR) 

Fig. VI-II. — Ferdidas de cargo por cambio de direccion. 


(uando exisia cambio dc direccion, la difcrcncia 
dc elevation cn la transicion vendra dada por la 
expression: 







H1 valor teonco ealculado para la transicion po- 
dia ser positivo o negative, lo dial se interpretaria 
bajo el punlo de vista hidraulico como un descenso 
o un ascenso de las rasantes, respectivamentc; pero 
resulta obvio que en los sistemas de conduccion de 
aguas servidas no es admisible un escalon ascenden- 
te que provocaria una obstruction y acumulacion 
de sedimentos. f'n tales casos, el sentido comun 
aconseja haccr h r — 0 6 h r igual a la diferencia de 
dia metros, lo cual es equivalente a enrasar los coiec- 
lores por los lomos o parte superior de la tuberia. 


Fjemplo 


metro pero eatnbiando la pendiente al 7 por 1.000 
para el tramo BC. 

Determinar el escalon en la boca dc visita B, a 
fin dc evitar los efectos que por el cambio en el 
regimen hidraulico pudieran provocarse. Considere 
que la direccion del flujo es recto (big. VI- 12). 



b'n un tramo de co lector AB de 750 mm (30") de 
diametro que tiene pendiente de 3,5 por 100 y circu- 
la un gasto de 500 lt/sg. A partir de B el caudal se 
aumenta a 800 lt/sg, manteniendose el mismo dia- 



Fig. VI-12 . — Tramos de colector A B BC con flujo 
recto (sin cambio de direccion). 
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Tramo AH 


0 = 760 mm (30") 
Q 500 lt/sg 


Delerminamos la capacidad del colector, tne- 
diante el abaco de la figura V-l, C — 680 lt/sg y 
V c = l,5() m/'sg. 


Q« 

Mediantc la rdacion ^ detcrminamos cl tirante 

dc agua II y la velocidad real para e! gasto que 
Q r 500 

fluye: - =0,72, obtenido en la figura IV- 8 , 

y Q c 690 

la rclacion dc clcmentos hidraulicos siguientes: 


H 0,63 v Vk = 1,09 

n ' v ( 

H -0,63 x 76 = 47.9 cm 
V K . 1 ,09 x 1,50= 1,63 m/sg 


V 2 


(1,63)’ 
2 x 9.8 1 


-0,14 m 


Tramo IM 

0 760 mm (30") 

Q 850 U sg 


Similarrnente deter minamos la capacidad y la 
velocidad del colector a section plena: C = 970 lt/sg, 

V =2,13 m/sg. La relation dc gastos = 0 88 

Q c 970 

nos pcrmitc delerminar graficamente la rclacion 


H V R 

- =0,72 y relacion de velocidades — • 
L) V c 

H= 0,72 x 76 = 54,7 cm 
V R _ 1,13 x 2,13 = 2,41 m/sg 
V 2 (2,4 1) 2 


= 1,13. 


2g 2x9,81 


-0,30 m 


Siendo V HC >V AB (2,41 > 1,63), cl regimen en la 
transition es acelerado y la pcrdida de energia h c 
pucdc calcularse asumicndo K— 0 , 1 . 

h c = K A ("J-^OJ (0,30 -0.1 4) -0,1 x 0,16 = 0,02 

luego 

li r = (0,547 - 0.479) + (0,30 - 0. 1 4) + 0,02 = 

= 0,248 m -0,25 m 


luego la rasante dc salida en B, del colcctor BC 
debcra cstar a una elevation 25 centimetres mas ba- 
jo que el colector de llegada a B, a fin dc mantener 
la superficie del agua sin alteration (Fig. VI- 1 3). 



DATUM r 17.00 mts. 


o 

PROGRESIVA o 

♦ 

O 

§ 

o 

a 

o 

8 

o 

RASANTE CALLE ° 

o 

lO 

(\J 

O 

o 

«r 

O 

* CTI 


RASANTE CLOACAS ° 


o 

- 

<M CM 


BANQUEO S 

fO 

o 

o 


m po 

m 


hig. VI-13. — Perfil del colector AB-BC. 


Cargas sobre Coleclores 115 


Ejcmplo 

Si cn cl mismo colector del ejemplo anterior 
consideramos que cl alineamiento enlre cllos fucra 
con cambios de direccion de 90 , habria que incre- 
mentar e! escalon en un valor definido por la expre- 
V 2 

sidn h . = k - in - 

L L 2g 

En esle case V m cs la vclocidad mayor (2,41 
m/sg) y h c obtenido de la curva, de la grafica VI- ! 1, 
resulta aproximadamente 6 cm, luego el escalon en 
tal caso sera h r = 0,25 + 0,06 = 0,31 m. 

Carga del terraplcn sobre los colectores. Teona de 
Mars I on 

Quedando establccidas las profundidades, debc 
seleccionar.se una tuberia capaz de soporlar los es- 
fuerzos exteriores a las cuates estara sometida. 

En cl diseno de conductos enterrados, las condi- 
cioncs que fijan las cargas que soportan son princi- 
pal men I e: 

1. Caraetcr, direccion y magnitud dc las cargas. 

2. Propiedadcs fisicas del material del colector. 

3. Id tipo de apoyo sobre el que se coloque la 
tuberia. 

Caraetcr. dircccion y magnitud de las cargas 

Las cargas a las cuales cstan sometidos los co- 
iectores enterrados, son principalmente de dos tipos: 

a) La fuerza de gravedad del terraplen. 

b) Las cargas moviles ocasionadas por el trafi- 
co de vehjculos sobre las vias. 

Invcstigacioncs realizadas por Anson Marston 26 
concluycron en lo que se conoce como «Marston's 
Theory of Loads on Underground Conduits», esta- 
blcciendo que la carga vertical cn un tubo cerrado 
cs igual al peso del prisma de tierra directamentc 
cncima del tubo, mas o menos los esfuerzos cortan- 
les dc friccion, transferidos a ese prisma por los 
prismas de tierra adyacentcs; siendo la magnitud de 
la direccion de estas fuerzas friccionales una funcion 
del asentamiento relativo entre los prismas dc tierra 
interior y adyacentes. 

Marslon, mediante la aplicacion de principles 
racionales de mecanica de suelos, concluyo que las 
cargas que descansan sobre los colectores enlerra- 
dos cstan influenciados por: 

a) HI asentamiento del suelo colocado sobre el 
conducto. 


b) El asentamiento del suelo colocado a los la- 
dos. 

c) El ancho de la zanja. 

d) La relacion entre la altura del relleno y el 
ancho de la zanja. 

e) La clase de material del lecho. 

f) El grado de apisonamiento del terraplen. 

g) La flexibilidad del conducto. 

La forma general de la expresion de Marston, 
esta dada por la ecuacion 

W — C o) B 2 

Donde: 

W = Carga vertical por unidad de longitud ae- 
tuando sobre el colector debido al peso de 
la tierra (kg/m). 

cu-Peso unitario del material de relleno 
(kg/m 3 ). 

B = Ancho de zanja. 

C = Coeficiente adimensional que relaciona el 
efecto de: 

1. Relacion entre altura del terraplen sobre 
el Iomo del tubo v ancho de zanja 
(H/B). 

2. Fuerzas cortanles entre los prismas de 
tierra interior y adyacentes. 

3. Direccion v cantidad del asentamiento 
relativo. 

El analisis hecho por Marston, para su expre- 
sion general, fue realizado con cargas de diferentes 
materiales y con alturas de terraplen hasta 6,10 m. 
Dedujo Marston que las cargas exteriores que han 
de soportar los tubes las reciben casi enteramente 
los 90 l del sector superior, siendo su maxima inten- 
sidad cn el centre (Fig. VI- 14). 

Por otra parte, la presion sobre el apoyo se dis- 
tribuyc de una manera uniforme en el sector inferior 
de 90\ pero variando en funcion del tipo de apoyo. 
El ancho de zanja que intervene como factor deter- 
minante de los esfuerzos es el correspondiente a 
aproximadamente igual a la altura desdc el fondo 
hasta el lomo de la tuberia, por lo cual debe procu- 
rarse mantener, al menos, ese ancho hasta tal pro- 
fund id ad. 

La deduccion hecha por Marston, al considerar 
las limitaciones sehaladas, parte de lo siguiente: La 
tuberia en la zanja (Fig. VI- 15) es menos compresi- 
ble que el terraplen que la rodea. Este terraplen no 
recibira las cargas del relleno sobre la tuberia. La 
tuberia debe soportar el peso del relleno menos las 
fuerzas de friccion del mismo contra las paredes de 
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B 

I'iq. VI -1 4. — Corpus s obre conduct os de section cir- 
cular, cnterrado en zanja. 



B 

Fiq. VI-15. — Distribution de esfuerzos en colocation 
en zanja. 


la /anja. La carga sobre la tuber ia depend era del 
ancho de la /.anja hasta el lomo de ella y es indc- 
pendienle de su diametro. 

Siendo: 

W (aiga sobrc la (Liberia por miidad de longi- 
lud. 

V Presidn promedio sobrc la tuberia por area 
Limlana. 

to Peso del material de relteno por unidad de 
volumen. 

B - Ancho de la /anja. 

H - Profund id ad de zanja, rellenada con mate- 
rial sobrc la tuberia. 

ft - ('oeficiente de friccion interna de material 
de re lie no. 

/d - (’oeficiente de friccion del relleno contra las 
paredes de la zanja. 

( v //r+l— ft 

K (’oeficiente de Rankin K = - : . ... --- — 

V vV + \+ n 

Presidn lateral \ 

Presidn vertical / 

e ■- Base de log. naturales. 

C (’oeficiente de carga sobre la tuberia. 

C'onsiderando una longitud unitaria de zanja, (a 
presidn por unidad de longitud de /anja cs: BV. 

Siendo dll una seccion unitaria de zanja, la pre- 
sidn hacia abajo sera BV+wxB dH-soporte por 


friccion lateral - presidn de la reaccion = BV + B dV. 
Luego: 

B V 4 B d V - BV j-wBH-2K ft V 1 1 
dividiendo por B: 

: k ti vdn 

V 4- dV = V 4 to d H — 

, 2 K it N 

dV-dH to--- V 


B 


llamando b — 


2K/i' 

B 


dll = 


dV 


w 4 bV 

lo cual es un integral de la forma 

d X 


, v --=r log {a 4-bX) -t-C 
a 4 bX b 


luego: 

II 


/ b \ ; 

r. ( 2K n'V \ 1 

l 2 K fi) 

■|cc 

O 

1 


constante 


log co 


2K )i V \ — H - 2K n' 


4 constante 
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a) EN ZANJA 


b) EN PR0YECC10N 
POSITIVA 


c) EN PROYECCION 
NEGATIVA 


Fig. VI-lb.—ConiliciotH's de carga definidas por condiciones de colocacion. 


deter minando la constante para H=0, V = 0; la 
const ante vale 


/ 2K /<' V \ H2K 

l°g|<»- B ) = log<o- - B 




log o) - ~ ■ - log a) — - 2K /i - - 

B B 


,(u - 


log 


2K //' V 
B ’ 


(!) ~ 


(I) 

2K ft’ V 


- — 2K fi 


H 


B 


(!) 


— Q 2K '' H/B = C 2K/OHJ 


0-2 K fi 


II 


= c 


(!) 


2K /i' V 

. \ _ < x2K/i , il/B 

toB 


llamando C = 


1 _ e 2K,.‘H/B 


w = C co B 2 


la cual cs la expresion general de la teoria de Mars 
ton. 


Efectos de las cargas por condiciones de 
colocacion Zanja y tcrraplcn 

Por las difcrcncias que representan, para las con- 
diciones de carga, los colectores se dividen en tres 
grupos, en funcion de las condiciones de construc- 
cion o de colocacion en el terreno: Colocados en 
zanja y colocados en tcrraplcn: 

1. Conductos en zanja. 

2. Conductos en terraplen en proyeccion positi- 
va. 

3. Conductos en tcrraplcn en proyeccion nega- 
tiva. 


2K /(' V 

(!) B 


i 

_ (i.'K/r H/li 


Las investigacioncs rcalizadas por Marston con- 
dujeron a va lores de los coeficicntes C, diferentes 
para cada uno de los tres casos presentados. 


V 


2K fi 


o B 


Colocacion en zanja 


w = BV 


w 


! K;i I i/U 

2K fi lI/B 2K 11 


o B- 


Determinada, como ha sido, la imporlancia del 
ancho de la zanja en la carga sobre el eonducto, 
conviene establecer los valores establecidos para ca- 
da diametro. En este sentido las Normas presentan 
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los valorcs aconscjables para cad a diametro, los 
cualcs sc presen tan cn el cuadro VI- 3. 

I. os anchos de zanja son los maximos admisibies 
hasta .30 cm por encima de la parte superior del 


CUADRO Vl-3 


Dili metro 

ANC 

IIO MAXIMO Dl LAS 

ZANJAS 

nominal 

A rich n dc la zanja 

Aneho dc ta zanja 
con entibado (cm) 

mm 

Pulfc 

sin entibado (cm) 

too 

4 

60 

100 

150 

A 

60 

100 

?t)0 

8 

80 

100 

250 

10 

80 

100 

300 

12 

80 

100 

350 

— 

100 

120 

3X0 

15 

100 

120 

400 



100 

120 

450 

IX 

too 

120 

500 

21 

no 

130 

600 

24 

120 

140 

700 

27 

130 

150 

750 

30 

140 

160 

xoo 

33 

150 

170 

900 

36 

170 

190 

1 .050 

42 

190 

210 

1.200 

4X 

210 

230 

1 350 

54 

230 

250 

1 500 

60 

2 SO 

270 

1 650 

66 

260 

280 

1 XOO 

72 

280 

300 

1950 

78 

300 

.320 

1 100 

X4 

DO 

340 

7 7 SO 

90 

1 30 

350 

7 40(1 

96 

350 

370 

2.550 

102 

360 

380 

7.700 

108 

380 

400 


(*) lomaila del capitulo I de «lnstrueaones para Inslalacio- 
ih's Siimlanas de Udificios». 1%?. 



B 


tubo. Desde estc nivel hacia arriba, la zanja puede 
ser mas ancha (Fig. VI- 17). 

Bn algunos casos, donde el terreno es inestable o 
desmoronable, y/o la profundidad de la zanja puede 
provocar derrumbes de las paredes laterales, resulta 
conveniente soportarlas mediante un tablcslacado o 
semi-estacado, lo cual altera parcialmente el coefi- 
ciente C de la expresion de Marston. Por eilo, para 
el caso de colocacion de tuberias en zanja se consi- 
deran dos condiciones que denominamos: 

a) Excavacion en zanja sin entibar (Caso I). 

b) Excavacion en zanja con entibado (Caso II) 

Colocacion en terraplen 

La condicion de colocacion de tuberias en icrra- 
plcn resulta cuando esta va colocada en zonas de 
relleno, y se ha subdividido en dos: 

Colocacion en lerraplen con proyeccion posit iva: 
cuando el conducto esta colocado sobre la superficie 
original del terreno pero existe relleno (Fig. VI- 1 6 b) 
sobre el lomo de la (uberia. 

Colocacion en terraplen en proyeccion negativa: 
cuando el conducto esta colocado en zona de relle- 
no pero debajo de la superficie original del terreno 
(Fig. VI- 16 c). 

A efcclos de utilizar los abacos de las Nonnas 
MOP, «Abacos para tubos cntcrrados» 27 , las con- 
diciones de carga para el caso de terraplen en pro- 
yeccion negativa, se denomina Caso III y la proyec- 
cion positiva Caso IV. 



B 


hiy. 17 - / 7. — Colocacion de tuberias en zanja. 
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I'm. VI-IX. — a) Colector marginal Rio Turhio. Barquisimeio, Edo. Lara. Venezuela. 


Tipos de apoyo 

Toda ve/ que la magnitud dc los esfuerzos de 
reaction cn cl apoyo dcpcnden del tipo de apoyo 
quc tcnga la (Liberia, sc deftnen a continuacion los 
(res tipos de apoyo mayormentc utilizados cn las 
nornias vigentes 2 ' que sc denominan: apoyos tipos 
A. B y C. 

Apoyo tipo A. El tubo se apoya cn un lecho de 
eoncreio. arrnado o sin armar, dc un espesor mini- 

120 ('(oiicas y Drnnaics 


mo de 1/4 dc diametro interior del tubo y con los 
lados extendidos hacia arriba hasta una altura igual 
a 1/4 del diametro exterior. El lecho tiene un ancho 
igual al diametro exterior del tubo mas 20 cm. F.1 
rclleno sobre cl lecho hasta 30 cm sobre la cresta 
del tubo debe compactar.sc cuidadosamente. 

El factor de carga para el apoyo tipo A es de 2,2 
para concrete sin armar con relleno ligeramente 
compactado; 2,8 para el mismo concrete pero con 
relleno cuidadosamente compactado y 3,4 para con- 
creto arrnado. 



I i<l. I I IS - h) CoU'i tnr inurt/hidl Rio (hillin'. ('aru- 
ms. li’nrzucla. 


h'ii j. VJ-IR. — < ) Vt’nfu anon dc pendu'iuc i’»i tramo tie 
( oil'd or. 


I I factor do carga cs la rolacidn cmrc la rcsislcn- 
cia a la carga on d lerrono y la resislencia on labo- 
ralorio cn d ensayo dc ires filos. 

Apoyo tipo B (Apoyo eonforrnado con relleno 
coin pad ado). HI fondo dc la zanja se conforma para 
epic presente una superficie cilindrica dc radio 5 cm 


mayor, como minimo, que cl diamelro c.Mcruir del 
tubo y un ancho suficicnte para permilir quo 6/10 
del diamelro exterior del lubo se apoycn en el rclle- 
no granular fino colocado en la excavacion eonlor- 
mada. Se hara un relleno cuidadosamcnte compac- 
lado a los lados del tubo y hasta una altura no 
mcnor dc 30 cm sobre la cresla del misino. 



APOYO TIPO A 

(LECHO DE CONCRETO) APOYO TIPO B 

I UI . VI- iv . — Apoyo tipo A. III). VI -20. — Apoyo tipo B 
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0.5 Bc 






APOYO TIPO C 

Fig. VI-21 — Apoyo lipo C. 

HI relleno granular fino a utilizar sera el que pa- 
se el cedazo n.° 4. El factor de carga para estc apo- 
yo tipo B es 1,9. 

Apoyo tipo C (Apoyo eomun). El tubo se apoya 
con «cuidado comun» en una fundacion de tierra 
formada en el fondo de la zanja por medio de una 
excavation conformada, la cual ajustara el cuerpo 
del tubo con razonable precision, en un ancho mini- 
mo del 50 por 100 del dia metro exterior del tubo. 
I. os lateralcs y el area sobre el tubo hasta una pro- 
fundidad de 15 cm, sobre la cresta del mismo se 
rellcna con material ligeramente compactado. El 
factor de carga para el apoyo tipo C cs 1,5. 


Aun cuando no se haya normalizado, el MSAS 
recomienda no cambiar de tipo de apoyo en puntos 
intermedios de un tramo de colector entre dos bo- 
cas de visita, a fin de evitar los esfuerzos cortantes 
que se pueden generar por diferencias de resistencia 
y de reacciones cn los puntos de cambios (Fig. VI- 
22) y sugiere que se use un solo tipo de apoyo en el 
tramo. 

Cargas moviles 

Adicionalmente a las cargas por terraplen o car- 
gas muertas, los conductos enterrados estan casi 
siempre sujetos a soportar las cargas moviles origi- 
nadas por el trafico de vehiculos cn la calzada. Es- 
tas cargas vivas, generalmente son de dos tipos: 

a) Cargas concenlradas. 

b) Cargas distribuidas. 

Las primeras, se ban determinado mediante la 
formula desarrollada por Marston, como: 


Cargas distribuidas 

Sc ha utilizado la expresion 
W sd = C, P F B c 

cn la cual: 

W sd = Carga sobre cl tubo (kg/m). 

P = Intensidad de carga distribuida. 
F = Factor de impacto. 
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Fig. VI-22. — Posibles eject os de fuerzas de corte en tramos con dife- 

rentes upoyos. 




Fig. VI -23 . — Efecto de cargos concentrada ( Curga 
movil) sobre un colec.tor enterrado. 

C\ = Coeficiente de carga, cl cual es funcion de: 
D M 
2H y 2H 

»v 

H = Altura desde cresta de tubo al tcrrcno. 

D = Ancho de la carga distribuida. 

M - Largo de la carga distribuida. 

la cual: 

W„ - F.s la carga sobre el tubo (kg/m). 

P -Carga concentrada en kg. 

I - I 'actor de impacto. 

C s -Coeficiente de carga. 

1. ~ Longitud efectiva del tubo (m). 


La carga concentrada estimada, en los abacos 
utilizados, es la correspondiente a un tren H-20 y 
50 por 100 de impacto. 

A continuation se presentan las figuras VI-25 a 
la VI-74, correspondientes a cada diametro de tube- 
ria utilizado 27 , los cuales contienen las curvas co- 
rrespondientes a los casos ya definidos I, II, III y IV 
para tubos en zanjas sin entibado, con entibado, 
proyeccion negativa y proyeccion positiva respecti- 
vamentc, para la condition de carga muerla viva y 
con los tipos dc apoyo clase A, B y C descritos 
anteriormente. 


Ejemplo 

Determinar la carga maxima que soporta un tu- 
bo dc concreto de 90 cm (36") de diametro, coloca- 
do en zanja sin entibado y a las profundidades que 
se indican en la figura. 


Soiucion 

Determinamos los valores correspondientes al 
relleno sobre el lomo de la tuberia, para lo cual 
debemos previamente conocer cl espesor de la tube- 
ria. obteniendosc csta informacion en cl cuadro V-21 
e — 1 0,2 cm, 1 uego 0 + 2e = 90 4- 2 x 1 0,2 — 90 4 20,4 - 
= ! 10,4 cm. F.n el punto A el relleno sobre cl lo- 
mo es: 2,91-1.104=1,81 m y en B el relleno vale 
3,31-1.104 = 2,21 m. 



Fig. VI-24. — Efecto de carga distribuida (Carga movil) sobre un con- 

ducto enterrado. 
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ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

2 200 mm (8") 2 250 mm (10”) 

CARGAMUERTAh CARGAVIVA CARGA MUERTA - CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 380 mm (15") 0 400 mm 

CARGA MUERTA + CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 



Fig. Vl-29. — Abaco para tubos en zanja y proyeccion negativa 380 mm 

)■ Fig. VI-30. — Abaco para tubos en zanja y proyeccion negativa 400 



ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

Z 450 mm (18") 0 500 mm (21") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA - CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

3 600 mm {24") 0 700 mm (27") 

CARGA MUERTA + CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 



O did 

tr ^ < 

< O Q- 

c\i lO 


to 

O 

tr 

LU 


O 

z 

UJ 


UJ 

cc 


co — 

o o 

<0 CO 
< < 
u o 
E E 

8S 





CO 

o 

cn 

i — 
LU 


UJ 

O 


LU 

tr 


v 

CO — 

O O 

CO CO 
< < 
o o 
E E 


li « 

□f m 


TV3NH OB13W HOd SV01B13W SV0V13NO1 



o 

o 

o 

a 


3 

cy 

c 

c 

•o 





'-n 

O 

-O 

3 


3 

u 

3 

C*. 

O 

G 

a 

-G 


''n 


s 


33 

£ 


1 28 Cloacas y Drenajes 





ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 750 mm (30”) 0 800 mm (33”) 

CARGA MUERTA + CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 900 mm (36") 0 1 .050 mm (42") 

CARGA MUERTA * CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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Fig. VI -37. Abaco para tubos en zanja y proyeccion negativa 900 mm Fig. VI-38.— Abaco para tubos en zanja y proyeccion neqativa 1.050 

(3b ). (42"). 






ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 1 .200 mm (48") 0 1 350 mm 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA - CARGA VIVA 



1V3NI1 Obl3W bOd SVOIU13VN SV0V33NO1 
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ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 1 .500 mm (60") 0 1 650 mm (66") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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Fig. VI -41 — Abaco para tubos en zanja y proyeccion negativa 1.500 mm Fig. VI -42 — Abaca para t ubos en zania y proyeccion neqativa 1 650 

<W)- (66”). 



ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 1 .800 mm (72") 0 1 .950 mm (78") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA clase t „ CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABAOO PARA TUBOS EM ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 2.100 mm (84") 0 2 250 mm (90") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN ZANJA V PROYECCION NEGAT1VA ABACO PARA TUBOS EN ZANJA Y PROYECCION NEGATIVA 

0 2.400 mm (96") © 2 '550 mm (102”) 

CARGA MUERTA + CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

0 250 mm (10") 0 300 mm (12") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA * CARGA VIVA 



1V3NI1 OB13W dOd SVDIH13W SVQV13NO! 
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ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POS1TIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

Z- 350 mm 2 380 mm (15") 

CARGA MUERTA -* CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

0 500 mm (21") 0 600 mm (24") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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Fig. K?-57 — Abacos para tubas en proyeccion positiva 500 mm (21”). Fig. VI-58 — Abacos para tubos en proyeccidn positiva 6 00 mm (24”). 






ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

0 700 mm (27”) 0 750 mm (30") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

3 000 mm (33") 0 900 mm (36") 

CARGA WUERTA + CARGA VIVA CARGA MUERTA * CARGA VIVA 
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Fig. VI-61 — Abacos para tubos en proyeccion posit iva 800 mm (33"). Fig. VI-62 — Abacos para tubos en proyeccion positiva 900 mm (36"). 








ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSfTIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

Z 1.350 mn (54") Z 1 .500 mm (60") 

CARGA MUERTA CARGA VIVA CARGA MUERTA * CARGA VIVA 







ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

0 1 .650 mm (66'') 0 1 .000 mm (72") 

CARGA MUERTA - CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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Fig. VI-67 — Abacos para tubos en proyeccinn posit iva 1.650 mm (66"). Fig. VI-68 — Abacos para tubos en proyeccion positiva 1.800 mm (72"). 


ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

0 1.950 mm (78") 0 2.100 mm (84") 

CARGA MUERTA * CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA ABACO PARA TUBOS EN PROYECCION POSITIVA 

0 2.250 mm (90") 0 2.400 mm {96”) 

CARGA MUERTA * CARGA VIVA CARGA MUERTA + CARGA VIVA 
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RELLENO EN METROS 
0 900m.m.{36") 

Fig. 11-78. — Carga sobre la tuberia de concreto (0 WO mm). 


bado, pur las condiciones inestables del suelo. 


de abscisa 2,21, se obtiene sobre la ordenada el va- 
lor 7,9 toneladas metricas/ml de tuberia. 


Solucion 

Para el easo de zanja con entibado corrcsponde 
la curva denominada caso II. Luego inlerceptando 
diclia curva con la linea vertical elevada en el punto 


Ejemplo 

Determinar las cargas maximas que soporta un 
colector de concreto 0 = 300 mm (12") y las clases 
de tuberia y tipos de apoyos correspondientes, de- 
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Ml 



lerminadas por la resistencia de los colectores co- 
mcrciales cxistentes, si va colocado cn zanja sin en- 
tibado a las profundidades indicadas cn la figura. 


Solution 

De acuerdo a la figura VI-27, habria tres alter- 
natives de solucion con tuberia de diferentes clases. 



Lspcsor 

Largo 

Peso 

Preuo 


cm 

util (m) 

kg 

Bs/ml 

Clase C-l 

2,8 

1,22 

89 

35,70 

.1(H) Clase C-2 

3,5 

1,22 

104 

41,80 

mm Clasc C-3 

5,1 

1.22 

156 

51,00 


A fin de utilizar cl abaco de la figura VI-27 
(0^300 mm) determinamos cl relleno sobre el lo- 
mo del tubo para los tres casos plantcados. 


Tuberia para clase C-l 

Relleno max. = 2,48 -0,30-2 x 0,028 = 2,1 2 m. 
Relleno min. - 1,58 -0,30 - 2 x 0,028 = 1,22 m. 

Con cstos valores de relleno 2,12 y 1,22, corta- 
mos a la curva correspondiente al caso I, y leemos 
sobre la ordenada 2,90 ton/ml y 2,60 ton/ml respec- 


i.'-iriia nuicrta 

vamentc, como cargas actuant 
las carga viva). 

Para esta clasc dc tuberia, no P 0111 ' 1 a las 

3 clasc C, puesto que su resistencia cs ( quc 

irgas actuantes, ya que la Imea w ^ C0IK i u -ibn 

efine tal apoyo no corta a la a,r y‘ , ‘ ‘ ncnu mria 
e carga de 2,60 ton/ml cn cl extrenu ncro 

sar esta clase dc tuberia con o'bteni- 

ssulta incficaz para la carga de . v iefi- 

o cn (M2) (Prolongation de la Uotim ‘ 1 | fcUcll0 
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LLENO EN "METROS 

Fig. VI-81. — Colocation de tuber ia en zanja sin enlibudo. San Juan de 
Los Morros , Edo. Gudrico, Venezuela (Foio). 


correspond iente a 2,90). En estas condiciones po- 
driamos utiti/.ar solo apoyo tipo A, con tuberia cia- 
sc ! . 

Tuberia clase 0-2 

Puede utili/.arse en todo el tramo, tuberia clase 
0-2, con apoyo tipo C, ya que la prolongacion de la 
recta que define la resistencia estructural de esta tu- 
beria con apoyo tipo C, es superior a la carga ac- 
tuantc (corta a la curva en los limites 0,75 y 3,25 tn 
de relleno). 


Tuberia clase C-3 

Se descarta esta solucion, ya que aunque eviden- 
temente es satisfactoria, tendra tin costo mayor que 
la anterior. 

Otra posible aiternaliva de solucion seria me- 
diante la utilizacion de tuberia clase C-l (que es la 
mas economica) hasta donde lo permita su resisten- 
cia estructural con apoyo tipo B, y a partir de alii 
utilizar tuberia clase C-2. con igual tipo de apoyo. 

Para determinar el limite de aplicacion de la tu- 
beria clase C-l con apoyo tipo B , prolongamos la 
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Fig. VI-X2. — Tuberia con envoltura completa de concreto (Base y rinon). 
Marginal rio Turbio. Barquisimeto, Edo. Lara ( Folo). 


recta que define esta condition, la cual corta a la 
curva del caso I en los puntos de relleno = 1 my 
r 2 = l,90 m, luego por relation de triangulos se tie- 
ne: 

Determinando la distancia X, desde la boca de 
visita M 1 a la progresiva N, donde se asume una 
altura de relleno de 1,90 m, limite maximo de la 
tuberia clase 1 con apoyo B, se tiene: 

NN' = (I,58-0,0I5 X) + (l, 58 -0,015 x 90) + 
h 0,025 X = l,90 

1,90=1,58-0,015 X + 0,23 + 0,025 X 


,90- 1,58-0, 
0,025 —(XOTs 


luego la tuberia clase C/ solo se podria usar en 9 m 
de longitud del tramo M/-M2, por lo cual no se 
justifica tal solution. 


Un analisis cconomico de las dos posibles solu- 
ciones a adoptar: tuberia clase C-l con apoyo tipo 
A o tuberia clase 2 con apoyo tipo B, debera incluir 
costos de la tuberia, costos de transporte (peso), ex- 
cavacion, conformacion de la zanja, colocacion y re- 
lleno, y el costo del volumen de concreto requerido 
para el caso del apoyo tipo A , lo cual seguramente 
sera determinante para descartar esta ultima alter- 
nativa como solution economica. 
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Fig. VI-83. — Tuberta eon envoltura complete! de concrefo. Barqmsimeto, Edo. Lara (Foto). 
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CAPITULO VII 


Estaciones de bombeo y lineas de conduccion 


Estaciones de bombeo de aguas negras. 
Dispositivos y accesorios. 

Equipos: bombas y motores. 

Pozo recolector. Pozo humedo. Capacidad. 
Seleccion del equipo de bombeo. 

Curvas del sistema. 

La edificacion y apariencia externa. 

Lineas de bombeo de aguas negras. Caudal de diseno. 
Caracteristicas de las tuben'as. Accesorios. 
Ejemplo. 


Hajo ciertas condiciones, se hace indispensable 
disenar estaciones de bombeo para extraer las aguas 
servidas de un determinado sector, el cual no puede 
set drenado por gravedad. Tratandose de aguas ser- 
vidas, debe darse consideracion especial a la ubica- 
cion, apariencia externa y caracteristicas de las esta- 
ciones y equipos que minimicen los inconvenientes 
que las aguas negras provocan al sistema. 

En todo caso, un complete estudio economico 
debc ser hccho, a fin de contemplar posibles alterna- 
tivas de diseno por gravedad, aim a costos iniciales 
significativamcnte mayores. Pero aun asi, se presen- 
tan situaciones que desde el punto de vista tecnico 
son insalvables y que delcrminan sea imprescindible 
disenar una estacion recolectora, para desde alii 
bombear las aguas negras a un colector de la red 
cloaca I . 

El diseno de la estacion de bombeo de aguas 
negras comprcndcra: 

a) Los accesorios o dispositivos necesarios para 
el acondicionamiento del liquido cfoacal, 
previo a su bombeo. 

b) Los equipos requeridos (bomba y motores). 

c) El diseno del pozo recolector y los acceso- 
rios complementarios. 

d) La edificacion y su apariencia externa. 


1. Rejillas: La utilizacion de rejillas, para la re- 
tencion de materias solidas que puedan obstruir o 
danar los equipos de bombeo, debe ser considerada 
en cl diseno de la estacion recolectora. 

Estas rejillas colocadas a la entrada del pozo re- 
colector, deben ser ubicadas convenientemente, de 
modo de permitir su limpieza. 

F.l espaciamiento entre barras, depende princi- 
palmente del tipo de limpieza; en caso de limpieza 
manual sc recomicnda la utilizacion de rejillas con 
barras espaciadas, aproximadamente 4 cm; en caso 
de limpieza mecanica puede admitirse separation 
mcnor entre barras, dependiendo del tipo de dispo- 
sitivo de limpieza, pero general mente se admiten se- 
paraciones de 2,5 cm entre barras (Fig. VII- 1 ). 



Dispositivos y accesorios 

Las aguas negras o servidas ordinariamente 
contienen materias en suspension como papcles, vi- 
drios, hojas, grasas, latas y en ocasioncs objetos me- 
taiicos de tamario relativamente considerable, por lo 
cuat cs siempre conveniente proyectar elementos es- 
tructuralcs que acondicioncn el liquido cloacal para 
su bombeo, de forma tal que evite danos a los equi- 
pos. 



I-'ig. VI /-/. — Planta y corle de tanquilla con rejillas 
para aguas negras. 
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Fig. V1I-2 . — Trilurador ( Conminutor) para emulsifi- 
cacion de uguas negras previo a su bombeo. 


En ambos casos dcbc proveerse de conexiones 
de agua que ayuden y faciliten la limpieza. Tambien 
es de importancia considerar la velocidad del 
afluente a traves de la rejilla, ya que velocidades 
muy altas pueden hacerlas inefectivas. Se recomien- 
dan velocidades dc 0,60 a 1,20 m/sg. 

2. Trituradores: En algunos casos, dcbc pro- 
veerse de equipos de trituracion (Conminu(ors) que 
permitan la emulsification del liquido cloacal, facili- 
tando asi su bombeo (Fig. VII-2). 

3. Valvulas supresoras del golpe de ariete: En 

instalaciones de cierta consideration, dondc pucde 
ser significative el exceso de presion por golpe de 
ariete, se requiere la instalacion de valvulas de altvio 
o supresoras del golpe de ariete. 

La bomba trabaja contra una valvula cerrada, la 
cual abre lentamente para evilar empuje repentino 
del agua en la tuberia. Cuando una serial indica quo 
es tiempo para apagar las bombas, la valvula de 
alivio se cierra lentamente y la bomba se apaga 
cuando la valvula se cierra o csta cercana a ello. 
Esto previene de un regresamiento de aguas y efecto 
del golpe de yriete. 

4. Valvula de retencion o valvula Check: Valvu- 
las que permiten el flujo en un solo sentido cerran- 
do automaticamente al pararse el bombeo e impi- 
diendo el regresamiento en el sentido inverso hacia 
las bombas. 

5. Desarenador: Siempre que sea posible, el 
bombeo de aguas negras debe estar preccdido de un 
desarenador, que permita la remocion de arenas 
(S = 2,65) de tamanos iguales y mayores a 0,5 mm de 
diametro, por lo menos. 


Los equipos requeridos (bomba y motores) 

En los sistemas de aguas negras se usan princi- 
palmente las bombas centrifugas: horizontal o verti- 
cal; las bombas sumergibles; y en mstalaciones pe- 
quenas los inyectores neumaticos. Aunque general- 
mente las estaciones con inyectores neumaticos son 


solo recomendables para gastos pequenos, en mu- 
chas ocasiones pueden resultar una alternativa ven- 
tajosa, a ser utilizada por un periodo de anos hasta 
lograr un mayor crecimiento poblacional y mayor 
demanda de bombeo para un caudal cercano al re- 
querido para un determinado periodo de diseno. 

1. Inyectores neumaticos: Son solo aplicables 
para pequenas estaciones de bombeo, y en estos ca- 
sos presentan las ventajas siguienles: 

— La operation es totalmente automatica y so- 
lo entra en servicio cuando es requerido. 

— No requiere dc atencion especial. 

— Muy poca probabilidad de obstrucciones de 
los inyectores. 

Un inyeetor neumatico consiste esencialmente de 
un tanque cerrado donde se reciben las aguas ne- 
gras. Estas ascienden en el tanque hasta cierta allu- 
ra, cuando la presion del aire contcnido en el tan- 
que provoca la descarga dc las aguas negras hacia 
la salida. 

Una valvula check a la entrada impide el regre- 
samiento del agua hacia el colector y otra valvula 
check a la salida impide su regresamiento hacia el 
tanque a presion. 

Debe procurarse duplication de unidades, tanto 
de inyectores como dc compresorcs para asegurar 
que habra continuidad, en caso de cualquier emer- 
gence. Una formula empirica para determinar la 
capacidad aproximada del aire requerido para ope- 
rar un inyeetor es; 

v^ Q(H + 34 > V=ft 3 

250 

Q = GPM 
H =ft 

la cual convcrtida al sistema metrico es; 

V -0,0028 Q (H + 2,14) V-m 3 

Q = h/seg 
H = m 

2. Bombas centrifugas: Pueden clasificarse de 
acuerdo a su ubicacion. 

Sumergidas bajo el agua en el pozo recolector, 
ubicadas en un pozo seco con los impulsores bajo el 
nivel del agua en el pozo recolector adyacente, y 
ubicadas en el pozo seco, a una elevacion que colo- 
ca a los impulsores sobre el nivel del agua en el 
pozo humedo. 

El primer tipo es conocido como bomba tipo 
pozo humedo, cn la mayoria de las estaciones, estas 
bombas son accionadas a traves dc un eje hasta el 
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motor ubicado dircctamcnte sobre el pozo recolec- 
tor o pozo humedo. Sin embargo, rccicntemente se 
fabrican bombas que periniten la sumergencia de 
ambos, son las llamadas bombas sumergibles. 

FI scgundo tipo, bombas ubicada en pozo seco 
pero con impulsores bajo el nivel del agua, pueden 
posecr las mismas caracteristicas que la anterior, 
pero se facilita su reparacion al separarse en pozo 
seco. 

HI tercer tipo utiliza pozo humedo y pozo seco 
con mayor independence; en este caso tanto bom- 
bas como motores eslan albergados en el pozo seco 
y solo la tubcria de succion va al pozo humedo; este 
tipo ofrece ventajas en cuanto a mantenimiento y 
reparacion de los equipos, pero generalmente resulta 
mas costoso. 



Fig. VI I -5. — Bomba centrifuga horizontal. 


La seleccion esta basada en el area disponible, 
las facilidades de personal especializado en manteni- 
miento, y las caracteristicas del sistema en cuanto a 
caudal, variation del mismo, eficiencia de los equi- 
pos, disponibilidad en la zona, encrgia, etc., etc. 

Las bombas centrifugas pueden clasificarse, de 
acucrdo a su ubicacion, en; 

Bombas sumergibles, cuando un acoplamiento 
entre motor y bomba permite la sumergencia de 
ambos (Fig. VII-3). 

Bombas verticales tipo pozo-humedo, en las que 
los impulsores sumergidos son accionados a traves 
de un eje que va hasta el motor ubicado sobre el 
pozo humedo. 

Las bombas centrifugas horizontales, albergadas 
en un pozo seco al lado de un pozo humedo, en el 
cual la boca de succion esta conectada a la bomba 
a traves de tuberias y accesorios que atraviesan la 
pared de separation entre pozo seco y humedo 
(Fig. Vll-5). 
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Bajo el punto de vista de operation de la esta- 
cion de bombeo, revisle importancia la veiocidad de 
rotation; en tal sentido se ha planteado la rela- 
tion entre las bombas de veiocidad constante o de 
veiocidad variable y la capacidad requerida del po- 
zo recolector. 

Si bien la utilization de bombas de veiocidad 
constante habia sido la practica usualmente genera- 
lizada, recientemente ha venido ganando terreno el 
uso de bombas de veiocidad variable, con grandes 
ventajas.cn cuanto a capacidad del pozo recolector. 

Por la estrecha relation que existe entre las ca- 
pacidadcs de las bombas, la variacion de caudales y 
la capacidad del pozo recolector, veamos algunas 
consideraciones sobre este ultimo, antes de entrar a 
analizar algunos aspectos de consideration de los 
cquipos de bombeo y sus turvas caracteristicas. 

Pozo recolector 

En el diseno de la estacion de bombeo reviste 
importancia cl diseno del pozo recolector. 

Este pozo recolector puede ser del tipo llamado 
pozo humedo o del tipo que contempla pozo hume- 
do y pozo seto, este ultimo para albergar las bom- 
bas separadamente y facilitar cl mantenimiento y las 
reparaciones. Ea figura VI 1-6 muestra un pozo reco- 
lector del tipo pozo humedo y la figura VI 1-7 del 
tipo pozo humedo-pozo seco. 

Cualquiera que sea el tipo considerado, la deter- 
mination de la capacidad dependc de la variacion 



Fig. VI l -6. — Pozo recolector del tipo humedo sola- 
mente. 



Fig. VIl-7. — Pozo recolector de 2 camaras : Humedo 
y seco. 


de caudales y del periodo de retention aconscjable. 
El proyectista debe analizar cual debe ser la capaci- 
dad del pozo humedo para el caudal dado, cual de- 
bc ser la capacidad de las bombas y cuantas bom- 
bas se requeririan. 

Capacidad del pozo humedo 

La determination de la capacidad del pozo hu- 
medo reviste extrema importancia, toda vez que 
ello afccla el periodo de retention del liquido cloa- 
cal. Este tiempo de retention debe ser tal, que pue- 
da mantener condiciones aerobicas de las aguas nc- 
gras y evite su septizacion. El Comite Unido de la 
ASCE y de la WPCF 28 , recomienda un tiempo de 
retencion no mayor de 30 minutos. Asimismo, to- 
mando en euenta las grandes variaciones de fiujo, y 
los ineonvenientes que resultan de tener cquipos de 
bombeo con paradas y arranques frccuentes, se se- 
leccionan estos, de capacidades diferentes para aten- 
der tales variaciones, evitando asi sobrecalentamien- 
tos y consecuentes danos de equipos. 

Existiendo una relation muy estrecha entre ca- 
pacidad de las bombas y volumen requerido del po- 
zo recolector para atender la gran variacion de cau- 
dal que recibe, asi como las limitaciones en el perio- 
do de retencion, sc hace necesario analizar este pro- 
blema, considerando bombas de veiocidad constante 
y bombas de veiocidad variable. 

Bombas de veiocidad constante 

Si se seleccionan bombas de veiocidad constante, 
es necesario tomar muy en euenta la capacidad del 
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pozo humedo, a fin de evitar frecuentes arranques y 
paradas de los cquipos, que terminan por danarlos. 
Estos danos ocurren porque al arrancar el motor 
se produce una onda de corriente que es aproxima- 
damente 10 voces la corriente total del motor, lo 
cual produce una cantidad de calor proporcional al 
cuadrado de la corriente. Si no se permite el enfria- 
miento cntre dos arranques consecutivos, esle cxce- 
sivo calentamicnto ocasiona fallas en el aislamiento 
termieo y permite que ocurran cortocircuitos en los 
cables y danos en el motor. 

Gcncralmente, los fabricantes de las bombas es- 
pecifican el numero de arranques por bora que debe 
adinitirsc como maximo para cada. equipo. Se tienen 
motores pequefios que admiten hasta 10 arranques 
por bora, pero motores grandes pueden tener limites 
tie solo un arranquc por hora. 

La variation horaria de los caudales enfrenta un 
problema de tiempo de retention para evitar septi- 
zacitSn del liquido cloacal con el numero de arran- 
ques y paradas para proteger los equipos. Este pro- 
blema ha sido resuelto mcdiante la selection de 
bombas de difcrentcs capacidades que trabajen al- 
ternadamente. 

Sin embargo, siempre debe proveerse capacidad 
sufieiente para las boras pico y tener la reserva sufi- 
ciente para una cventualidad a esta bora critica, por 
lo cual a voces una solution a base de bombas de 
velocidad constantc puede ser costosa. 


Determination del volumen del pozo y de los 
equipos de bombeo 

Siendo Q el gasto en ll/sg o m Vsg del colector 
de aguas negras y llamando C a la capacidad dc las 
bombas en lt/sg o m 3 /sg, es evidente que la capaci- 
dad de la bomba C debe cumplir con la condition 
dc C — y el exceso de capacidad de la bomba, 
que puede utilizarse para bombear el volumen du- 
rante el flujo continuo y variable sera B — Q — C 
(lt/sg o nv'/sg) luego el pozo recolector debe ser di- 
senado con un cierto volumen V capaz de controlar 
las variaciones de Q. 

Siendo el volumen V constante, cl tiempo nece- 
sario para su vaciado sera: 

V V 

t f = c _q = b ( se g undos ) 

ya que Q solo varia de acuerdo a t, la ecuacion 
anterior expresa una dependencia hiperbolica de es- 
tas variables. Si Q = C entonces t = oo y la bomba 
operara continuamente; si £> = 0 entonces r f = 

v V 
t{ C — Q = C 


el cual es el tiempo necesario para vaciar el pozo 
cuando no hay flujo. 


Luego esta ecuacion es real para un intervalo 
0<Q<C. 

Siendo el ciclo de una bomba la suma del tiem- 
po de funcionamiento mas el tiempo de parada. 



t r = tiempo de funcionamiento 
t p = tiempo de parada 

V 

V 

^C-Q 

tp- Q 

V 

V ( 1 1 \ 

T — 


C-Q 

Q \C-Q + Q 


El volumen del pozo humedo se podra obtener 
por derivation del tiempo de ciclo T, respecto al 
caudal, e igualando a ccro su derivada, luego: 


dT 

dQ 


1 V|- + - 

L\c-q q 

dQ 



I 

(C-Q) 2 


f 



igualando a ccro 

J 1 

(C -Q) i_ Q 2 



= 0 


el cual cs el flujo que ocurre para el minimo ciclo dc 
bombeo, luego podemos obtener el minimo tiempo 
de ciclo 


T min — V 


C — C/2 



T m : n — 


4 V 

c” 


o tambien 


T 


mm 


2 V 

Q 


o despejando el volumen requerido para el pozo hu- 
medo 


V = 


T min x C 


Otakar Smolik 29 , en su trabajo ((Analysis of 
Economic Sewage Lift Station Design» presenta la 
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curva de la figura VII-8, que muestra la dependencia 
entre estas variables, asimismo determina un factor 
de seguridad R que depende de la relacion entre el 
afluente Q y la capacidad del gasto bombeado C, 
senalando que a fin de utilizar la potencia, economi- 
camcnte, el factor de seguridad R debe satisfacer la 
condicion 1 > R ^ 0,5. 


Aunque se considera que la bomba puede selec- 
cionarse con una capacidad igual al caudal maximo 
que llega al pozo durante el periodo de diseno, una 
mejor seleccion se logra considerando el factor R 
sugerido por Smolik, atendiendo asi situaciones 
inesperadas. 


Q 

Siendo R = ~; llamando N s el numero dc arran- 
ques por hora, y siendo T el tiempo de ciclo. 

T CQ-Q 2 


N -=C = 


CV 


x 3.600 


esta ecuacion puede transformarse 

CQ-Q 2 


N = 3.600 


CV 


Q 2 -QC 


CV 

3.600 


C 2 

Q 2 -QC + -C- 
4 


CV 

3,600 


N s + 


C 2 

4 ’ 



big. Vll-H. — Relacion entre el gasto y ciclo de bom- 
beo ( Curva de Smolik). 



Fig. VI 1-9. — Relacion entre gasto y volumen (O. 
Smolik). 



CV 

3600 




que es la ecuacion de una parabola cuyo punto ma- 
C C 

ximo es Q= N s = 900 — y la cual intercepta al eje 

de abscisas en los puntos Q = 0 y Q = C; como sc 
muestra en la figura VII-8. 

Al utilizar el cocficiente de seguridad R sugerido 

CO — O 2 

por Smolik 29 , la expresion N s = 3.600 ---- se 

1 — R 

convierte en V= 3.600 Q que corresponde a la 

ecuacion de una linea recta, figura VI 1-9, 


V = Q tg or 

donde 




Se concluye, que el menor volumen se obten- 
dra para la minima pendiente, sin embargo, si 
ot — 0, V—0 y esta condicion solo seria aplicable para 
flujo constante y operacion constante de la bomba. 

Si se alternan varias bombas (n), el numero de 

N 

arranques para una bomba sera N =— ■ 

n 


Ejemplo: 

Un sector de la ciudad cuya lopografia no per- 
mite incorporar por gravedad sus aguas negras al 
sistema de alcantarillado, precisa que estas sean re- 
colectadas en un pozo y bombeadas luego a una 
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boca de visita cuya cota de descarga es 4,5 m mas 
alta, y esta ubicada a 1.550 m del sitio selecciona- 
do para el pozo recolector. 

Determinese la potencia requcrida, cl volumen 
del pozo y el tiempo de rctencion, si para el periodo 
de diseno se han estimado los siguientes caudales: 

Qma*— 35 It/sg 
Qmin= 5 It/sg 

Solucion 

A fin de prevenir situaciones, se selecciona un 
factor de seguridad R = 0,80; luego 


Para 0 = 200 mm y C = 1 00, se obtiene de la 
tabla correspondicnte 6 a = 0 4 - 1.505. 

J=0 4 - 1.505 x 1.550 x (43, 75)' 85 = 25,33 m 

Flanigan y Cadmik 23 recomiendan «por el hc- 
cho de que las aguas servidas contienen alguna frac- 
tion de solidos y grasas y que puede existir una 
acumulacion en las paredes, puede esperarse un in- 
crement de la rugosidad. Por tal molivo, es reco- 
mendable asumir un 20 por 100 de perdida de carga 
mayor que la calculada para aguas limpias». 

Luego la carga dinamica conlra la cual trabaja- 
ran las bombas sera 
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C= R^0,8d = 43 ’ 75 " /Sg 

De acucrdo al criterio de velocidad economica, 
seleccionamos el diametro del abaco* para con- 
duct os a presion, para Q = 43,75 lt/sg, C — 100 (H F) 
se obtiene 0 = 200 mm. La perdida de carga sera 
./- LQ l K5 . 


H d = 4,50+ 1,20 x 25,33 — 34,90 m 


La potencia requcrida 


QH _ 43,75 x 34,90 x 1,04 
76 c P ~ 76x 0,75 


27,86 


se selecciona Pot = 30 HP. 



» ■ »r.ir 
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GASTO ( LTS/SEG) 


Fig. VII -10. — Curvas del si sterna para varias alternativas de diametro. 
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Siendo el numero de arranques recomendado 
V s = 8. El volumen rninimo del pozo humedo, calcu- 
lado por la formula que satisface la condicion de 
pico maximo en la parabola. 


V„, = 900 -~— = 4.920 It 

siendo deseable que las aguas negras no permanez- 
can en el pozo humedo por perlodos largos, lo cual 
ocurrira para la condicion de flujo rninimo, cuando 
el tiempo de llenado es el maximo, se dene: 

V 4 920 It 

t = = 984” =16,4 minutos 

P Qmm 5 lt/sg 

lo cual se considera un tiempo dc retention acepta- 
ble ( < 30 minutos). 


SELECCION DEL EQUIPO DE BOMBEO 

Para la seleccion apropiada de los equipos de 
hoinbco de aguas servidas, resulta conveniente dis- 
poner dc la curva del sistema que permita cstimar 
con cierta aproximacion las variaciones de carga pa- 
ra las variaciones del caudal durante el periodo de 
diseno estimado. 

La determination de esta curva del sistema, to- 
mando en cucnta todas las variables involucradas 
(variation de caudales, carga estatica, perdida dc 
carga por friction, perdidas de carga por accesorios, 
etcetera) en combination con las distintas curvas ca- 
racteristicas de los equipos, permitiran prevenir alte- 
raciones en su funcionamiento que puedan provocar 
situaciones inapropiadas. 

Esta variacion de caudal conduce, adcmas, a bus- 
car soluciones a base dc dos o mas bombas en para- 
lelo, por lo cual resulta muy util la superposition de 
las curvas caracteristicas con las curvas del sistema. 


El numero de unidades de bombco a instalar de- 
pende, por una parte, de la magnitud del caudal 
a bombear y por otra, de la variacion de estos cau- 
dales. 

Siendo aconsejable disponer de una capacidad 
de bombeo igual al maximo caudal para las varia- 
ciones horarias, y con capacidad de reserva para un 
gasto igual, resulta evidente que el seleccionar una 
sola bomba exigira que ella tenga tal capacidad y 
por tanto otra igual para reserva en casos de emer- 
gencias por fallas o desperfectos de la primera. Bajo 
estas condiciones, no parece favorable una solution 
de esta naturaleza, por lo cual sen a mas recomenda- 
ble elegir un numero de unidades que pueda atender 
con mayor versatilidad las variaciones del gasto y 
a la vez que cualquier combination de ellas sea ca- 
paz de bombear los caudales maximos esperados. 

Dc alii que interese conocer esta variacion de 
caudales que permita poner en funcionamiento en 
paralelo a varios de los equipos scleccionados. 

La figura VII- 12 presenta las curvas caracteristi- 
cas de bombas individualcs y combinadas trabajan- 
do en paralelo; asumiendo las bombas 1 y 2 de 
igual capacidad y la bomba 3 de diferenle capaci- 
dad. 

Debe observarse que al considerar las curvas ca- 
racteristicas de cada bomba, se tomen en cuenta las 
perdidas de carga individuales, tales como perdidas 
a la entrada, y en el interior de la bomba por varia- 
ciones de caudal. Tales perdidas se restaran de la 
carga a fin de obtener la curva modificada. 


Ejemplo 

Las aguas negras de un pozo recolector seran 
descargadas a una laguna que dista 2.255 m, siendo 
la diferencia de elevation H = 25,85 m. 

Los caudales para el periodo de diseno son: 
Q m ax = 72 lt/sg Qmin = 20 It/Sg 


Curvas del sistema 

Sc obtiene al graficar la variacion de caudal (eje 
de abscisas) dentro del periodo de diseno de los equi- 
pos, contra la carga dinamica total correspondiente 
(eje de ordenadas, figura VI!- 10). 

Usualmente se grafican dos curvas, una para el 
nivel rninimo de aguas en el pozo humedo, la cual 
sc correspondc con la carga estatica maxima y otra 
para cl nivel maximo de aguas en el pozo, la cual 
correspondc a la carga estatica minima (Fig. VII- 11). 


Determinar e! volumen del pozo humedo y el 
numero de bombas necesarias. 


Solution 

Selcccionando un factor de seguridad R— 0,80 



R 


72 

0^0 


— 90 lt/sg 
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CAUDAL EN Lfs /seg 

Fig. VIl-12. — Cur v us caracteristicas de bombas individuates y en para - 
lelo e intercepto con la curva del sistema. 
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CAflGA DINAMlCA total imr»I 


Con Q = 90 lt/sg, C = 100 obtenemos 0 = 300 
milimetros. 

j = LQ'- 85 = 0 5 2.093 x 2.255 x (90) 1 ' 85 = 19,47 m 

Tomando 20 por 100 adicional de perdidas, por 
tratarse de aguas negras, y hemos usado una expre- 
sion para aguas limpias. 

J = 1,20 x 19,47 = 23,36 m 

Luego la carga dinamica total sera: 

H d = 25,85 + 23,36 = 49,21 m 

Scleccionando una bomba cuya curva caracteris- 
tica esta representada por la curva A, de la figu- 
ra VI I- 1 3, se tiene que ella sera capaz de bombcar este 
caudal contra la carga dada, requiriendo una poten- 
cia de 75 H.P. 

Esto implica un motor de mas de 75 H.P.; pero 
sicndo el motor electrico mas ccrcano de 100 H.P., 
se tendria una solucion no muy conveniente. 


Adicionalmente, al requerirse una reserva igual 
a la correspondiente al maximo caudal, habria necesi- 
dad de duplicar unidades, es decir, tendriamos una 
bomba en operation y otra igual de reserva; lo cual 
hace onerosa esta solucion. 

Scleccionando otra bomba, como la correspon- 
diente a la curva B, de la figura VII- 13 vemos que 
ella intercepta a la curva del sistema vn el punto 
Q = 12,5 lt/sg, H d = 41,50. Es decir, que dicha bomba 
podria extraer el maximo gasto esperado (72 lt/sg) y 
la bomba de reserva podria operar para las situacio- 
nes no prevista (factor de seguridad fijado). 

Esta bomba puede requerir una potencia menor 
de 60 H.P., y por tanto un motor electrico de 60 
H.P. puede ser solo requcrido. La eficiencia de este 
equipo es del 81 por 100, casi igual a la de la ante- 
rior, 83 por 100. Generalmente tres arranques por 
hora es recomendable para este motor de 60 H.P. 

En este caso al combinar las dos bombas en pa- 
ralelo, graficamos las curvas combinadas de ambas 
(curva C), la cual intercepta a la curva del sistema 
en el punto Q = 90 lt/sg, H = 49,20 m. 



Fig. 17 1-13. — Curva del sistema y curvas caracteristicas de bombas. 
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ARRANCA la 00m 0 a OE RESERVA 


ARRANCA LA BOMBA DE SERVICIO 


SE OETIENE LA BOMRA OE RESERVA 


SE DETlENE LA BOMS A OE SERVlClO 


Fig. VI 1-14. — Niveles de arranca y parada en el pozo 
recolector. 


F.n estas condiciones el ciclo de operacion seria: 
la bomba en servicio trabaja continuamente. Si el 
caudal de llegada al pozo excede la capacidad de 
ella, el nivel de agua ascendera en el pozo humedo 
hasta el nivel (3), cuando arrancaria la bomba de 
reserva, esla bomba operara hasta que el nivel des- 
cienda al punto cuando se apagaria. La bomba 
lidcr continuaria trabajando hasta llegar al nivel mi- 
ni mo (nivel ( 2 )), cuando se apagaria, permitiendo el 
llenado del pozo hasta el nivel (T), cuando nueva- 
mente arrancaria la bomba dc servicio (Fig. VII-14). 

HI volumen minimo del pozo humedo sera: 

C 72 5 

V „„„ — 900 = 900 ’ - — 21.750 litros 

N s 3 

V min 21.750 It 

t max de retcncion — — — = =1.087,5 sg = 

Q min 20 lt/Sg 

-18,13 minutos 

t mall =18 minutos <30 


Ejemplo 


para un caudal Q = 85 lt/sg seleccionamos 0 = 300 
milimetros. 

J = 0 5 2.093 x 1.376,5 x(85)*- 85 = 10,69 m 

Considerando 20 por 100 adicionales de perdi- 
das de carga 


J = 1 ,20 x 10,69=12,83 m 

Luego la carga dinamica total sera: 

H d = 17,40+ 12,83 = 30,23 m 

El sistema operara con tres bombas, cada una 

C 85 

con una capacidad de C = y = — = 28,33 lt/sg, con- 
tra una carga dinamica de 30,23 m. 

La potencia requerida es de 20 H.P., y un mo- 
tor electrico de 25 H.P., cl cual admite hasta 8 
arranques por hora (N s = 8). 

La curva del sistema intercepta a la curva de 
una bomba en el punto Q — 59,9 lt/sg; H d = 24,2 m; 
es decir, que esla bomba satisface el 70 por 100 
(59,9/85) de la capacidad total y el 88 por 100 

del caudal maximo. 

La curva combinada para dos bombas, intercep- 
ta a la curva del sistema en el punto Q = 81,0 lt/sg, 
H d = 28,5, es decir, que dos de cstas bombas pueden 
bombear simultaneamente 81 lt/sg, lo cual represen- 

68 

ta un coeficiente de seguridad de ---=0,84 (muy cer- 

85 

cano al inicialmente asumido, R=0,80) y por tanto 
la tercera bomba queda como bomba de reserva 
(Fig. VI 1-1 5). 

Determinemos el volumen del pozo humedo pa- 
ra una bomba funcionando y verificamos el numero 
de arranques requeridos para la segunda y tercera 
bomba. 



Se debe bombear un caudal de aguas servidas 
cuyo Q max 68 lt/sg a traves de una linea de 1.376,5 m. 
El Q min es de 22,5 lt/sg. 

La diferencia de elevation es 17,40 m y se quiere 
utilizar tres bombas iguales. Determinar la capaci- 
dad del pozo humedo. 


Solution 


Asumiendo un factor de seguridad R = 0,80 


^2 max 

R 


68 

0,80 


= 85,0 lt/sg 


Volumen minimo del pozo 


C 59,9 

900 - = 900 -^- = 6.740 It 
8 8 


t mai 


Qr 


6.740 

”22,5 


= 299,5 sg 


t mix = 5 minutos 


El numero de arranques para la segunda bomba, 
se puede determinar, asumiendo que ella solo arran- 
cara cuando el caudal de llegada al pozo sea mayor 
que la capacidad de la primera bomba, es decir, que 
para Q t ^59,9 lt/sg, la primera bomba estara en 
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y el numero dc arranques sera: 


operation. En tal caso la capacidad virtual de la se- 
gunda bomba seria solo C 2 = 81,0 — 59,9 = 21,10 lt/sg, 
y el numero de arranques para esta segunda bomba 
sera: 

C ? 21,10 
N, = 900 -^ = 900 — i— = 2,8 
s V 6.740 



60 

1,30 


= 2,8 


El numero de arranques para la tercera bomba 
sera: 


Ahora delerminamos el tiempo de llenado del po- 
zo. En virtud de que la primera bomba esta operan- 
do continuamente, para un caudal de Uegada exce- 
diendo su capacidad, el caudal que llenara al pozo 
sera la diferencia entre el caudal de Uegada y el que 
extrae esta bomba, y por tanto el tiempo de llenado 
V min 

cstara dado por t = — — y el tiempo de opera- 

V min 

cion puede determinarse por t -= ^ 

Como sabemos que cl maximo numero de arran- 
que cs para Q = - C, en este caso: 

Q _ C + [ - C 2 - 59,9 + x 2 1 , 1 = 70,45 lt/sg 
y el tiempo total sera: 


6.740 6.740 

T - 1 t l - - + - = l ' >77 7 sa 

70,45-59,9 81,0-70,45 y 

T- 21,30 minulos 


N - = 9OO fe = 9 O 0 ^ 40 ’- = °’ 53 

Podriamos lograr un arreglo diferente, estable- 
ciendo tiempos de paradas iguales para la segunda y 
tercera bomba, con Io cual variara tambien la capa- 
cidad del pozo humedo. 


Edification y su apariencia externa 

La cascta o edification para la estacion de bom- 
bco debe procurarse no cause impresion desagrada- 
ble; en tal sentido un area verde bien mantenida 
alrededor dc la estacion y una buena iluminacion 
tanto interior corno exterior contribuyen a mejorar 
su aspecto. 

El area para albergar los equipos dc bombeo y 
acccsorios debe scr cuidadosamcnte determinada en 
el proyecto, de acuerdo a las dimensiones de bom- 
bas, motores, codos, valvulas y demas accesorios 
complementarios. 



Fig . VI 1-15. — Curvas caracteristicas e intercepios cun curva del sislema. 
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Cuando sean instaladas bombas del tipo vertical, 
cuya extraccion para reparaciones pueda requerir 
moviiidad de los techos, deben procurarse disenos 
que faciliten tal situation. 

A fin de evilar conexiones cruzadas, es recomen- 
dable pintar de diferentes colores las tuberias de la 
estacion de bombeo de aguas negras, a tal efecto el 
Manual n.° 17 de la WPCF 30 , ha establecido un 
codigo uniforme de colores para pintar las tuberias. 


2. Tuberia plastica (PVC): La utilizacion de 
tuberia de cloruro de polivinilo (PVC), 
ha venido en aumento, por las ventajas 
economicas y de facilidades de construc- 
tion por lo liviano. 

La maxima presion de trabajo dcpcnde 
del espesor de la tuberia, de su diametro 
exterior y de la materia prima utilizada 
en su fabrication. Esta presion esta de- 
terminada por la ecuacion 


LINEAS DE BOMBEO DE LAS AGUAS 
NEGRAS 

El diseno de la linea de bombeo de las aguas 
servidas, dentro de la red cloacal, constituye un as- 
pccto difercnte en el sistema, y atiende por tanto a 
consideraciones especiales, las cuales estan intima- 
mcnte rclacionadas con las caracteristicas de los 
equipos de bombeo, las variaciones de caudal, las 
caracteristicas de las tuberias y sus coeficientes de 
friction y las velocidades de arrastre de sedimentos. 

a) Caudal de diseno: La linea de bombeo debe 
ser capaz del gasto maximo esperado para 
el periodo de diseno. En este caso, estara 
dctcrminado por el gasto quc serian capaces 
de extraer del pozo humedo, simultanea* 
mentc las bombas que trabajan en paralelo 
o en todo caso, el caudal maximo del bom- 
beo. 

b) Caracteristicas de las tuberias: A diferencia 
del resto del sistema, la linea de bombeo 
trabaja como conducto a presion, y en tal 
caso la selection de la clase de tuberia csta- 
ra sujeta a las presiones de trabajo a que 
pueda cstar sometida. 

1. H. F. gcneralmente se utiliza tuberia de 
hierro fundido o de material plastico 
(PVC). En virtud de que las presiones en 
las lineas de bombeo de aguas negras 
casi nunca alcanzan valores de conside- 
ration, en la casi totalidad de los casos 
es suficiente la utilizacion de tuberias 
clase 100 (Normas ASTM), cuya presion 
de trabajo es de 100 ib/pulg. 1 2 o 7 
kg/cm 2 . 

Si bien para tuberias de H.F. sc utiliza 
normalmente un coeficiente de rugosidad 
C — 100; a fin de fijar el coeficiente en la 
expresion de Williams-Hazen; es reco- 
mendable incrementar estas perdidas en 
un 20 por 100, por el incrcmento de la 
rugosidad que pueden provocar las grasas 
y materias solidas que queden adheridas 
a las paredcs 27 . 


Presion = 2xSx(x(D-t) 

S = Valor asignado por el fabricante, 
para atender los esfuerzos. General- 
mente S = 2.000 para tuberias de 
PVC, clase 1. 
t = Espesor. 

D = Diametro exterior. 

Generalmentc la tuberia de PVC tiene 
un coeficiente de rugosidad C=140, lo 
cual le da una mayor capacidad de 
transpose que la de H.F. 

Consideracion similar a la referida para 
H.F., debe hacersc para calcular las per- 
didas de carga, por el incremento en la 
friccion. 

c) Vclocidad de arrastre: Ya hemos referido en 
capitulos anteriorcs las necesidades de man- 
tener los colcctores con velocidades de flujo 
que no permitan la sedimentation a lo largo 
de los colectores. 

Esta consideracion cs similarmente valida 
para las lineas de bombeo de aguas servidas, 
y en tal sentido McPerson, recomienda que 
la minima velocidad de transporte esta dada 
por la expresion V = v /D/2 

V = pics/sg 
D = pulgadas 

la cual transferida al sistema metrico, puedc 
escribirse: 


Vn. in = f,35 ,/D 


V = m/sg 
D = m 


d) Valvulas de expulsion de aire: Es neccsario 
considerar la posibilidad de formation de 
bolsas de aire en algunos puntos de la linea 
de bombeo, ello reduciria el area neta de flu- 
jo, incrementaria las perdidas de carga y 
consecuentemenle la altura dinamica contra 
la cual trabajan las bombas. 
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Por diversas formas, puede acumularse aire 
en la tuberia de bombeo, asi: 

1. Aire que cstaba presente en la tuberia 
antes de llenarse y no fue suficientemen- 
te purgada. 

2. Aire que puede penetrar a la tuberia, 
cuando el nivei de aguas puede quedar 
por debajo de la boca de succion. 

3. Aire en solucion que puede liberarsc en 
puntos donde la presion sea baja. 

A fin de prevenir esta situacion, es recomen- 
dable colocar ventosas automaticas en los 
puntos altos de la linea de bombeo, cs dccir, 
en aquellos puntos donde puede producirse 
acumulacion de aire por cambios de pen- 
diente. 

e) Sobrepresion por golpe de ariete: En algu- 

nos casos puede requerirse una estimation 
del efecto del exceso de presion, provocado 
por la onda de regresamiento, al interrum- 
pirse el bombeo. Aun cuando por las carac- 
tcristicas de una linea de bombeo de aguas 
servidas, la carga estatica es muy pequena, 
conviene verificar el espesor de la tuberia 
para determ inar su capacidad de resistencia 
al impacto por golpe de ariete. 

Este exceso de presion esta dado por la for- 
mula: 


donde: 


P-10,1 V 0 


KeE 
eE + Kd 


V 0 -Velocidad del agua m/sg. 
e = Espesor de la tuberia (m) 

K. - Modulo de elasticidad del agua 
(kg/m 2 ). 

E- Modulo de elasticidad de la tuberia 
(kg/m 2 ) 

d = Diametro exterior (m) 


Ejcmplo 


1. Caudal actual 

Q medio = 3,88 lt/Sg. 

Qm« = 3x1,88 = 11,64 

Qmin = 0,5 + 3,88 = 1 ,94 

2. Periodo de diseno 

Se estimo un periodo de diseno para todo el sis- 
tema en 20 anos, sin embargo, para algunas instala- 
ciones como los equipos de bombeo, cuya durabili- 
dad es mcnor, resulta conveniente disenar por eta- 
pas, por lo cual se tomaran periodos de diseno de 
10 anos para la primera etapa y posteriormente un 
periodo de diseno complementary de otros 10 anos. 
No asi la linea de aduccion y pozo recolector, cuyo 
diseno se hara para el periodo total de diseno de 20 
anos. 


3. Cauda les de diseno 

Primera etapa: (10 anos) 

Q medio = 1,40 xQ m = 1,4 x 3,88 = 5,43 lt/sg. 

= 3x5,43 =16,29 lt/sg. 

Qmin = 0,5x5,43 = 2,72 lt/sg. 

Segunda etapa: (20 anos) 

Qmedio=M0 x Q m = 1,40 X 5,43 = 7,60 lt/sg. 
Qmix = 3x7,60 = 22,8 lt/sg. 

Q'min = 0,5x 7,60 = 3,80 lt/sg. 


4. Pre-selection del diametro de la linea de bombeo 


Como la tuberia de bombeo debera ser disenada 
para el caudal maximo en el periodo de diseno con- 

siderado, se tiene: Q n)ii , = 22,8. 

Sc usara tuberia de H.F. 

Seleccionando un factor de seguridad R=0,80 


^ _ Qmax 


22,8 


R 0,80 


= 28,5 lt/sg 


Disenar la estacion de bombeo y la linea de 
bombeo de un sector de una ciudad cuyo caudal 
medio actual es de 3,88 lt/sg. El gasto maximo se 
estima en 300 por 100 del caudal medio y el gasto 
minimo represent a el 50 por 100. El periodo de di- 
seno estimado es de 20 anos, estimando un incre- 
mento del caudal de 40 por 100 por decada. 

La cota del colector de llegada al pozo humedo 
es de 615,40 y la cota de fondo de la boca de visita 
donde se pretende descargar cs de 628,22 m, siendo 
la longilud de la linea dc 790 m. 


luego Qd lse fto = 28,5 lt/sg. 

Con este caudal y C=100 obtenemos del aba- 
co*\ el diametro cconomico 0 = 200 mm. 

5. Pre-seleccion del equipo de bombeo para la 
segunda etapa (20 anos) 

En virtud de que la capacidad del pozo humedo 
estara interrelacionada con la capacidad de las 
bombas para la segunda etapa, se hara esta determi- 
nacion y posteriormente chequearemos y selecciona- 
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I 


remos los equipos a utilizar en la primera etapa (10 
anos). 

Asumiendo inicialmente un tiempo de retencion 
de 10 minutos, para el gasto medio correspondiente 
a la primera etapa (10 anos) se tiene: 

5,43 x 10 x 60 = 3.258 lt/sg V = 3,26 m 3 
La profundidad efectiva sera: 


luego la cota de fondo estara aproximadamente a 
615,40- 1,93 — 613,47 m 

Podemos entonces estimar tentativamente la co- 
ta inferior del nivel de aguas en el pozo en 613,20 
(Fig. VII-16). 

Si suponemos que la descarga estara unos 40 6 
50 cm, sobre el fondo de la boca de visita, cuya cota 
de fondo es 628,22 se tiene que la cota de llegada, se 
estimaria en 628,22 + 0,50 = 628,72 m (Fig. VII- 1 7). 

Por tank) la carga estatica maxima sera = 628,72 - 
-613,20=15,52 m. 

Perdida de carga y dinamica maxima 

Con 0 = 200 mm, C— 100 se obtiene a = 0 4 1.505 
J=0 4 1.505 x 790 x (28,5) 1,85 = 5,84 m 
J'= 1,20x 5,84 = 7,01 m 

Luego la dinamica maxima sera: 

H d = 15,52 + 7,01 =22,53 m 

Utilizando las curvas de la figura VII- 1 8, pode- 
mos seleccionar la bomba correspondiente a la cur- 


va ®, con lo cual satisfacemos la condition de 
bombeo maximo para la carga maxima, requerien- 
dose una potencia de 15 H.P., con una eficiencia 
aproximada del 73 por 100. Como quicra que se 
precisa de una bomba de reserva, se requeriran dos 
unidades iguales. 

A1 adoptar esta alternativa, podemos verificar el 
numero de arranques por hora para la capacidad 
del pozo y el tiempo maximo de retencion para el 
caudal minimo. 

C ?g 5 

N s = 900 - = 900 ^ = 7,87^8 

N s = 8 arranques por hora, lo cual puede consi- 
derate aceptable para una bomba de 15 
HP. 

Tiempo maximo de retencion 

a) Para el caudal actual Q m i n : =l,94 lt/sg 
3 258 

tma* = = 1 -679,4 sg = 28 minutos <30 

luego la alaternativa podra ser adoptada. 

Sin embargo, veamos si podemos obtener una 
solution mas economica, tanto en equipos de bom- 
beo como cn reduction de la capacidad del pozo. 

Alternativa B 

A1 graficar la curva del sistema, vemos que esta 
intercepta a la curva ® cn cl punlo de coordenadas 
(2 = 22,4 (muy cercano al maximo esperado para el 
periodo de 20 anos) y Hd = l9,4 m. Luego esta 
bomba satisface el 79 por 100 de la capacidad total 
maxima y el 98 por 100 del caudal maximo. Por 



Fig. VJl-l 6 . — Nioeles de agua en el pozo humedo. Fig. VI 1-17. — Cota de llegada y satida de boca de 

visita. 
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tanto, ias situaciones imprevistas pueden satisfacerse 
con la bomba de reserva. En efecto, combinando en 
paraleio las dos bombas (S), se tendra que la curva 
del sistema interccpta a la curva combinada, en el 
punto (7 = 27,5 lt/sg y Hd = 22,00 m, lo cual repre- 


scnta un cocficicnte de seguridad de R 


22,8 

27,5 = 0 ’ 83 ' 


Una sola de ellas trabajando es capaz dc bombear 
cl maximo caudal para el final del periodo de disc- 
no, cuando podra sustituirse por inservible. La po- 
tencia requcrida cn cs(e caso es de 10 H.P. (5 caba- 
llos mcnos que la alternativa A). 


En esta alternativa, el ciclo de opcracion scria: la 
bomba en servicio trabaja conlinuamcnte. Si el cau- 
dal de llegada al pozo excediera al de ella, se provo- 
cara un ascenso en cl pozo hasta un nivel maximo 
prc-cstablecido que cerraria automaticamente la 
bomba de reserva; este incremento de descarga pro- 
vocara un dcscenso de nivel hasta el limite prefija- 


do, donde se detiene la bomba de reserva y conti- 
nua operando la bomba de servicio hasta el nivel 
minimo, cuando entraria en receso y permite que el 
pozo se llene hasta el nivel pre-establecido para el 
tiempo de retencion. 

Numero de arranques para la primera bomba 

22,8 

N s = 900 = 6,30 arranques por hora 

3.258 

Numero de arranques para la segunda bomba 

C 2 = 27,5 -22,8 = 4,70 lt/sg 
4,70 

N s = 900 ^2— = 1,30 arranques por hora 

La eficiencia en cste caso es del orden del 68 por 
100 . 



Fig. VJ I-t8. — Curvus caracteristicas e interceptor con curva del sistema. 
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Alternativa C 


La utilization de la bomba © no representa una 
solution, ya que las curvas correspondientes a l, 2, 
6 3 bombas en paralelo no permiten atender la de- 
manda, como lo demuestran las curvas correspon- 
dientes en paralelo 2 y 3 bombas dc este tipo. 


Adoptando la solution (f) para la segunda etapa 
del proyecto y verificando tos equipos convenientes 
para la primera etapa. 


O medio - 5,43 u/sg 
Q,n a,= =16,29 It/Sg 
Qmin = 2,72 It/Sg 


usando el factor de seguridad R — 


16,29 

0780 = 2036 


It/Sg. 


La bomba (a) estaria excedida en capacidad y, por 
tanto, se desecha como solution. 

Una sola bomba (B) es capaz de atender la de- 
manda maxima posible, durante esta primera etapa 
de 10 anos (20,36 It/sg), ya que como vimos la curva 
del sistema corta a la curva (6) en el punto Q = 22,4 
It/sg >20,36. Si seleccionamos dos unidades para 
atender la capacidad de reserva, daria oportunidad 
a alternarlas y darles mayor longevidad, con lo cual 
esiariamos cubriendo parte de la segunda etapa. 

Tambien se descarta la posibilidad de usar bom- 
bas del tipo © de la figura VI I- 18, toda vez que 
dos de ellas en paralelo no satisfacen la condition 
del caudal maximo y se requeriran tres bombas © 
en paralelo para atender este gasto. Esta solution 
no resulta conveniente, porque ademas de requerir 
una bomba adicional, la eficiencia de esta baja al 60 
por 100 y la potencia mas ccrcana de motores es 
casi igual. Todo esto hace desvenlajosa esta solu- 
tion respecto a la (5), con las ventajas adicionales 
para esta ultima, ya senaladas de que pudiera pro- 
iongarse la vida util para la segunda etapa. 


Caracteristicas del pozo humedo: Dimensiones 

Largo = 1,40 

Ancho ~ 1,20 

Profundidad efectiva = 2,00 

Cota de llegada del colector de descarga al pozo 
615,40 m. 


El fondo tendra pendiente hacia la suction y for- 
ma trapecial, la cota de fondo sera: 


V' = V - (1, 40 x 1,20 x 1,80) = 3,36 -3, 02 = 0,34 


V toiv a = ^ (A, + A 2 + v /Aj A 2 )h 

3V 3 x 0,34 

h = A 1+ A 2 + y^X = ^6 + 0,13 + 0,50- 

= 1^- = 0,39 ^0,40 
2,59 

Luego la cota de fondo sera 613,20-0,40 = 
= 612,80 m (Fig. V1I-19). 


Linea de bombeo 

Seleccionado el diametro y determinadas las per- 
didas de carga, con lo cual calculamos la dinamica 
maxima, se complementary el diseno determinando 
e! exceso dc presion por golpe de ariete, a fin de 
verificar si el espesor de la tuberia, para la clase 
seleccionada es admisible. 

La tuberia seleccionada 0 200 mm clase 100, 
tiene un espesor de 10.4 mm y modulo de elastici- 
dad E = 6 x I0 9 kg/m 2 


P= 10,1 V 0 


I KeE 
eE + Kd 


V 


o - 



(0,0285) x 4 
“MM 2 ‘ 


= 0,91 


m/sg 



ARRANCA LA BOMBA 
OE SERVlCtO 


S£ DETIENf LA BOMBA 
OE SERVICIO 


Fig. VII-I9. — Cotas de ios niveles de arranque y parada. 


Nivel maximo de las aguas en el pozo = 615,00 
Nivel minimo de las aguas en el pozo = 61 3,20. 
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LINE* DE PR ESI ON MAXIMA POR COUPE OE ARIETE 



Verificamos velocidad minima de arrastre. 


V = 1,35 = 1,35 v /°,20 = 0,60 <0,91 

P 0 = 10,1 x 0,91 


2 x 10 8 x 0,0104 x 6 x 10 9 


0,0104 x6 x 10 9 +2 x 10 8 x 0,22 


= 10,1 x 0,91 


r 1,25 x 10 le 
Tfi 64 x 10* 


Calculo del tiempo critico de cerrado de las val- 
vulas 


2 L 


e = espesor no cambia para este diametro 


1.420 



P 0 = 10,1 x 0,91 x 10,838 = 99.620,1 kg/m 2 = 

= 99,6 m = 142,3 lb/pulg 2 

Luego P = H est + P 0 = 1 5,53 + 99,60 = 1 1 5, 1 3 m 
(Fig. VI 1-20). 

Luego no conviene usar tuberia clase 100, ya 
que un cierre instantaneo provocaria una presion de 
1 1 5,53 m > 70 m (maxima permisible en la clase 100) 
usaremos entonces tuberia clase 200, cuya presion 
de trabajo es de 140 m. 



1.420 

~~2 x 10 8 x 0,22 
0,0104 x6x 10 9 


1.420 

UT 


1.087,45 


m/sg. 


_ 2 x 790 

T '=ro87^5 =1 - 45 segundos 

Luego el tiempo minimo de cerrado es 1,45 se- 
gundos, por lo cual se procurara tener valvulas con 
tiempos de cierre mayores a 2 segundos, a fin de 
disminuir el impacto por golpe de ariete. 
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Ventosas 


i 

! 


De acuerdo al perfil (Fig. VII-21) se observa un 
punto alto en E, por lo cual se sugiere colocar una 
ventosa automatica de 03/4", a fin de prevenir la 
posible acumulacion de aire. 


H 
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CAPITULO VIII 


Estructuras especiales 


S if ones in vert id os. 
Cajones de paso o embaulados. 
Aliviaderos. 

A liviadero lateral. 
Aliviadero de sal to. 

A bacos. 

Bocas de visita. Ttpos. 

( 'urvas en colector es. 


Sifoncs invertidos 

F.n algunos cases el trazado de un colector debe 
salvar una depresion tal como un rio, una quebrada, 
un tunel, u otro colector, lo cual puede realizarse 
mediante la construccion de un conducto en U o 
sifon invertido. 

El sifon invertido constituye una de las excepcio- 
nes de un sistema de alcantarillado fluyendo como 
canal abierto. pues las caracteristicas del mismo le 
imponen su funcionamiento como conducto a pre- 
sion y en su diseno debemos considerar dos partes 
principales: 

a) El conducto o conductos. 

b) Las camaras de entrada y salida. 

De imporlancia para el diseno de un sifon inver- 
tido es considerar tanto las diferencias de elevation 
de las rasantes de los colectores al comienzo y final, 
como las velocidades de flujo para las variaciones 
de caudales que permitan asegurar el arrastre de se- 
dimentos. Esta ultima condicion, obliga en muchos 
casos a considerar en el diseno 2, 3 6 mas conduc- 
tos paralclos que permitan mantener la condicion 
de velocidad de arrastre para las grandes variacio- 


nes de caudal que en determinadas situaciones pue- 
dan presentarse. 

Cuando se requiera mas de un conducto, deben 
disenarse en la camara de entrada los vertederos 
que repartan proporcionalmente los caudales. 

Las normas INOS 1 , aconsejan mantener veloci- 
dades no menores a 0,90 m/sg en el diseno de sifo- 
nes invertidos, para cualquiera de los conductos que 
lo integran. 

En lodo caso, debe procurarse mantener veloci- 
dades que eviten la sedimentation, por lo cual rcsul- 
la recomendable no basar el diseno cn la velocidad 
minima, sino en proeurar discnai con velocidades 
superiores a la velocidad de arrastre, reeomendan- 
dose en sistemas unitarios o combinados una veloci- 
dad no menor de 1,5 m/sg. 

En algunos casos, es recomendable llevar hasta 
la camara de entrada una prolongacion dc las tube- 
rias que constituyen la parte central del sifon, a fin 
de facilitar su limpicza (Fig. VIII- 1), sin embargo, 
ello no siempre es util, toda vez que la magnitud de 
la estructura puede no requerir esa prevision adicio- 
nal que encarece innecesariamente la obra. 
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big. VIII-]. — -Sifon invertido. 



El diametro minimo para las tuberias del sifon 
es de 20 cm, en sistemas de aguas servidas y de 25 cm 
en sistemas de aguas de lluvia o mixtos. 


b ) Determinacion de la pendiente de la linea 
piezometrica mediante la ecuacion de Man- 
ning y ecuacion de continuidad. 


Si bien constituye una practica comun el disenar 
los conductos del sifon con diametros uniformes, el 
Manual dc la Water Pollution Control Federation 28 
contiene una recomendacion en el sentido de pro- 
veer mayores velocidades en la parte ascendente del 
sifon, de forma tal que la energia disponible sea mas 
efectivamente usada para el arrastre de materia en 
suspension, lo cual es posible lograr con una reduc- 
tion de diametro, cuando ello sea posible. 


Procedimicnto ordenado de diseno 


V = 


R 2/3 s 1/2 


V = 


(D/4) 2/3 s 1/2 D 2/3 s 1/2 0,3969 D 2/3 s 1/2 

n 2,5198 n n 


^ 0,3969 D 2/3 s 1/2 n D 2 0,31 17 D 8/3 s 1 ' 2 

Q = x ~i— = 

n 4 n 

Qxn V 


s = 


0,31 1 7 D 3/8 J 


Para el proceso de calculo se tomaran en cuenta 
los siguientes pasos: 


Tanteando con valores del diametro, obte- 
nemos valores de la pendiente y consecuen- 
temente de la velocidad. 


a) Determinacion de los gastos minimo, medio 
y maximo. 

b) Determinacion de la pendiente de la linea 
piezometrica. 

( •) Determinacion de las perdidas de carga. 

1. A la entrada y salida. 

2. En los codos. 

3. En la longitud del sifon. 

d) Diseno de los vertederos de repartition. 

Un analisis de estos detallcs se da a continua- 
cidn: 

a) Determinacion del gasto. 

En un sistema de aguas negras, los gastos 
medio, minimo y maximo pueden determi- 
narse de acuerdo a los factores dados por 
las curvas de variaciones horarias. Sin em- 
bargo, dada la relativa poca variation enlre 
ellos (K =0,80 para Q mln y 2,5 para Q™*) ge- 
neralmente puede lograrse mediante un solo 
conducto satisfacer las condiciones de velo- 
cidad de arrastre en el sifon. 

En sistemas de aguas de lluvia y unitarios, 
las variaciones entre caudales minimos y 
maximos son significativas, lo cual obliga a 
disenar el sifon con dos o mas conductos. 

Para un sistema unitario o mixto, la deter- 
minacion del caudal minimo es el corres- 
pondiente al gasto de aguas negras unica- 
mente, y el gasto maximo lo constituye el 
caudal correspondiente al de aguas de llu- 
via. 


c) Determinacion de la perdida de carga: 

AH = Perdidas de carga. 

L = Desarrollo del sifon. 

Y = Perdidas dc carga por entrada, salida 
y en codos 

AH-Y + sL .’. Y = A H - sL 
n 2 V 2 

Perdidas por triccion = sL = — ^ L 

K 

v 2 

Perdidas diversas = Y = 1 K — 

2g 


Calculando Y, se procede a calcular el valor 
real de las perdidas Y = h e + h s + h c 


h e = perdida a la entrada 


0,10 

^g 


(V 2 -V 2 ) 


0,10 A h v = 


siendo: 


V 0 = Velocidad en el sifon. 

Vj= Velocidad en el colector (T) 


h s = Perdidas a la salida = 0,20 A h v = 


0,20 


(V^-V 2 ) 


siendo: 


V 2 = Velocidad en el colector ( 2 ) 

V 2 

h,. = Perdidas en los codos = 0,25 0 

2g 
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+ 


Fig. VI 1 1-2. — Angulos en sifones invertidos. 


sicndo a el angulo que forma cada tramo 
inclinado del sifon con la horizontal (Fig. 
VIII-2). 

d) Diseno de los vertederos 

Para el calculo de vertederos con caida libre 
puede usarse la pendiente deducida por H. 
King 31 

Q = 3,34LH'' 47 ^ + 0,56^ 

y cuya expresion en el sistema metrico cs: 


Tambien la expresion general Q = CLH 31 = 
= 5,8 LH 3/2 en el cual L = dm, H = dm y 
Q = lt/sg, puede usarse con bastante aproxi- 
macion para el diseno del vertedero con des- 
carga libre. Para vertedero sumergido, la ex- 
presion de King 31 


Q, 




3 / 2 ' 


0,385 


Ejemplo 


Determinar los diametros requeridos para un si- 
ion invertido que debe conducir las variaciones de 
caudal siguientes: 

la cual puede convertirse a la expresion: 


0=1,84 LH 1 - 47 


+ °.56» 


Q = k L H 3/2 

donde: 


K = 


1,84 


^1 +0,56 



siendo: 


d = Altura de agua en el canal de llegada. 

H = Altura de agua sobre la cresta del verte- 
dero. 


Qminimo — 50 lt/Sg 

Qmcdio^ 135 It/sg 

0 maximo = 1.100 It/sg 


Las cotas de las rasantes en el colector al co- 
mienzo y final de la depresion que debe veneer son 
214,67 y 214,28 respectivamente y la longitud entre 
ellos es de 27,0 m, siendo 1,00 m el diametro del 
colector (Fig. VIII-5). 



Fig. VI 1 1-3. — Altura sobre vertedero (H. King). 



Fig. VIIl-4 . — Vertedero sumergido ( H . King). 
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6.00 

15.00 







Fig. VI 11-5. — Delalles de sifon inveriido ( Planta y perfil). 


Solution 


Determinacion de las velocidades: 


Definidos los gastos maximos, medios y mini- 
mos, se determinan los caudales de captation de ca- 
da colector: Q x =Q mlnim(> =5 0 lt/sg requerira de un 
determinado conducto, luego el exceso sobre este 
caudal debera conducirse a un segundo tubo 
q 2 = 135- 50 = 85 lt/sg. El caudal a considerar para 
un posible tercer conducto sera por tanto: 

Qi = Qm* -«2i +Qi)= 1100- 135 = 965 lt/sg 
. Q . »D ! Q . n 4Q 

"V - d ‘T- 

mediante una serie de tanteos preparamos el cuadro 
siguiente: 


DIAMETRO (m) 

Velocidad 

(m/sg) 

Q = 965 lt/sg 

0 = 50 lt/sg 

Q = 85 it/scg 

0,90 

1,17 

0,27 

0,35 

1,00 

1,11 

0,25 

0,33 

1,25 

0,99 

0,23 

0,29 

1,50 

0,91 

0,21 

0,27 

2,00 

0,78 

0,18 

0,23 


A,=|x( 0,25) 2 = 0,0491 m 2 V, = 1,02 m/sg 


A 2 = ~ x (0,30) 2 = 0,0707 V 2 = 5 ^ =1 ’ 20 m / s S 
A 3 = ^ x (0,76) 2 = 0,4536 m 2 V 3 = ^| = 2,13 m/sg 


S = 


Qn 


0,31 17 xD 8 ' 3 
0,050x0,015 N2 


St = ^ I - 0,0094 

S2 = (o,3117x(0,30)" 8_/1 J =0 ’ 0103 

/ 0,965x0,013 V_ 

3 V0,3I17x(0,76) B/3 J 


Elcgimos tres conductos de diametros comercia- 
les existentes 0 0,25; 0,30 y 0,76 m, para los cauda- 
les Q lf Q 2 y l° s cuales fluiran con velocidades 
superiores a la minima (0,90 m). 


Determinacion de las perdidas de carga: 
Y = AH — SL 

H = 214,67 -214,28 = 0,39 
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Longitud del sifon L = -^-+15,0+ 


cos a 


cos 


214,28-212,44 

tg« = - — = 0,1 68 1 

6,U 

arc tg a = 1 7,05° a = 1 7°3'00" 

„ 214,67-212,44 

tg£ = 7+: — =0,355 

6,0 

arc lg/? = 20,39° /? = 20°23'18" 

6 6 


L = 


Cos(l7°3'0") 


+ 15 + 


6 ._ 6 
+ 15 + 


0,9561 


cos (20°23'18") 

— 6,28 + 15 + 6,40 = 27,68 m 


0,9374 

Y = AH-sL 

Y , = [0,39 — 0,0094 x 27,68 - 0, 1 3 

Y 2 = 0,39-0,0103x27,68 = 0,10 

Y 3 = 0,39 - 0,0070 x 27,68 = 0,20 

Determinacion del valor real de las perdidas de 
carga: 

a) Perdidas por entrada, salida y codos: 

h ' =0 2g" (V ' _V “ ) = § 1 HI (2 ’ 252_l ’ 022) = 0 - 04 ' m 
H ' = Tg' <’ V * “ V °> = 9 gj ( 1.97 2 - 1 ,02 2 ) = 0,058 


V 2 

h a = 0,25 ^ 


2g V^O 




9,81 > 

l,02 2 


90 c 


11^ = 0,25 W J- . ~ = 0,25 _ 
2g y 90 9,81 


^- = 0,013 


m 


Calculamos el vertedero lateral sumergido, que 
provocara el desborde del caudal cuando este supe- 
re la capacidad dada al segundo conducto. Usando 
la expresion 0 = 5,8 LH 3/2 , H en dm; L en dm y 
Q cn !l/sg, y asumiendo una longitud de vertedero 
L = l,5 m 


H = 


Q = 1 35 
Q 


50 = 85 lt/s 


5,8 L 


85 


5,8 x 15 


2/3 


= 0,9846 dm 


o sea 9,8 cm. 

Luego la cresta del vertedero estara a una cota 
9,8 cm mas elevada que la altura que llena al segun- 
do conducto, a fin de provocar el desbordamiento 
del exceso de gasto rcspecto a la capacidad de dicho 
colector, o sea: cota rasante primer conducto + 
+ 0 (0,25 m) + H = cota cresta vertedero (Fig. VIII-6). 

Similarmente determinamos las perdidas de car- 
ga en los otros conductos: 


Diametro Velocidad 

L 

h. 

h. 

h. h, 

Y 

sL 

AH 

(cm) 

(m/sg) 

(m) 

(m) 

(m) 

(m) (in) 

(m) 

(m) 

(m) 

30 

1.20 

27,68 0,04 

0,05 

0,016 0,018 0,124 0,29 

0,41 

76 

2,13 

27,68 0,005 

0,00 

0,050 0,055 

0,1 1 

0,19 

0,25 


Las colas de llegada a la camara de salida seran 
por tanto. Cota llegada = cota salida -AH. 

Para el disefio de la camara de entrada habra 
que disenar los vertederos y calcular las alturas de 
las laminas de agua que los caudales correspondien- 
tes provean sobre las crestas. Para ello, pueden utili- 
zarse las expresiones de vertedero sumergido de 
cresta afilada 


Y = 0,041 +0,058 + 0,012 + 0,013=0,124 m 

lo cual es aproximadamente igual a Y,, pudiendo 
hacerse una mayor aproximacion y fijar la cota de tomadas del Manual de Hidraulica de Horace W. 
rasante en la llegada. King y Ernest F. Brater 31 . 





CAMARA OE SALIDA 


CAMARA DE ENTRAOA 


Fig. VII 1-6. — Camaras de entrada y salida del sifon. 
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/■'«/. VI II -7. Detalles en plant a de las conuiras de entrada y sat id a. 


A continuation se prescntan algunos detalles de 
la camara dc cnlrada y de salida (Fig. VII1-7). 


Cajones de paso o embaulados 


luego 


S = 


(Bh) 


Qn 

Bh 

\ B 7 2h 


2M 


Fn ocasiones en que se rcquiera pasar un canal 
por debajo de una earretera y esta permite un relle- 
no sobre ella, se logra una solucion a base de un 
embaulado <> cajon de forma rectangular para el pa- 
so del caudal estimado. 

La fotografia de la figura V 1 1 1-8, muestra un em- 
baulado en un canal que atraviesa un sector resi- 
dence] (Puerto La Cruz, Kdo. Anzoategui, Venezue- 
la) 

l'| proccso tie calculo en tales casos es como si- 
gue: 

(/) Delerminar el tirante de agua en la section, 
mediante la ecuacion de energia. 


V 2 

d,-^ 1 — h + --- h - 

2g 2 p 


vj 


para ello asumimos un ancho B. 


d i + 


v; 

2g 




y se delermina el valor de h por tanteos su- 
ccsivos. 


h) Determinar la pendiente del embaulado 


I Qn 
‘ AR' 


conocido h, se determina el area mojada, pe- 
rimetro mojado y radio hidraulico. 

A B x h P = B + 2h R= - B — 

B + 2h 


cl Determinamos la altura critica 


»• 



fit/. Vlll-X.- Knibaulado en sector de Puerto l.a 
Cruz , I'.do Anzociletpti. Venezuela. 
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Resolviendo por tanteo 


l 1 

h 

V 

) 


Fig. V7//-9 . — Camara de aire y altura de agua del 
cajon. 


h = 0,90 h + °^^ = 0,90 + 0,13 = l,03 m. 
h = 0,92 h +^^=0,92+0,126 = 1.046 m. 
h = 0,93 h +^^ = 0,93 + 0,123 = 1.053 m«I,05 


Para secciones rectangulares la altura critica 
puede determinarse como. 


h c = 3 h-st 0,4671 q 2/3 ; donde q = gasto unitario — 
V g & 


luego h = 0,93 mts. 


b ) Determinacion de la pendiente 


_Qn y 

A R2/3 ) 


A = B x h = 2,3 x 0,93 = 2. 1 39 m 2 


Si resulta h c <h, el regimen es subcritico y 
resulta satisfactorio el diseno. 

d) Determinar la camara de aire 

Se toma para la camara de aire un valor tal 
que el tirante de agua alcance entre el 75 y 
80 por 100 de la altura total del cajon (Fig. 
VI 1-9). 

j, h h 

0,80 d 0,75 

e) Determinar la longitud de las transiciones. 


Ejemplo 


P = B + 2h = 2,3 + 2 x 0,93 = 4, 1 6 


m 


„ A 2,139 

R = p=™- = 0,5142 R 2/3 = 0,64 18 


e , 3,327 x0,013 V 
S = l 2..39xWI =°’ 001 = 1 ^ 


c) Determinando el tirante critico 


3,327 

h c = 0,4671 q 2/3 q = "230" == 1,4465 m /sg/m 
h e = 0,4671 (1,4465) 2 ' 3 =0,597 <0,93 m 
el regimen es subcritico 


Un caudal de 3.327 lt/sg va ser embaulado a 
partir de un punto, donde el tirante de agua es 
0,92 m y trae una velocidad de 1,60 m/sg. 

a) Determinacion del tirante de agua: 


d i 


V 2 

+y-=h+ 

2g 


yi 

2g 


0,92 + 0, 1 3 = h + 


v£ 

2g 


1,05 = h + 




asumiendo un ancho B = 2,30 m 


1,05 = h + 


1,05 = h + 


/ 3.327 

V2^h 

0,1066 

-p— 


2 



d) Camara de aire haciendo h entre 75 y 80 
por 100 de H, otai 


0,93 

H= W0 =1 ’ 16 m,s 


TT 0,93 

H= 075 = 1 ’ 24 mtS 


tomamos H = 1,20 m, camara aire = H — h = 0,27 m. 


Consideraciones estructurales 

Cuando sea necesario el vaciado en sitio de co- 
lectores rectangulares, los esfuerzos se calcularan to- 
mando en cuenta: 

a) Presiones externas. 

b) Sobrecargas. 

c) Presion interna del liquido. 

d) Peso propio del conducto y del fluido. 
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Fiy. V! 1 1- 10. — Dimensionado de cajon de concreto. 


Cargas concentradas 

M _ M . B 2 K +4,5 
A B 12 (K + 3) (K + l) 



Fig. VJ II- 1 2. — Descomposicion de Empuje de. Tierra. 
Triangulo y Rectdngulo. 


siendo 




Cargas repartidas 


x, _ w _<° B K 

m a-M b =— — ^ 3 ) (K+ i) 

Mr =M D =-“?^ + 2K 

6 (K + 3)(K + 1) 


Empuje de la tierra 



30 (K + 3)(K + 1) 


M c = M D = — 


P H, (3K + 8) K 
30 (K + 3) (K + l) 


m a =m b = m c =m d = 


P H, • K 
12 (K + l) 


Ejempio: 



Proyectar estructuralmente el colector rectangu- 
lar del ejempio anterior, siendo la profundidad del 
relleno sobre el techo de 0,70 m. El material de 
relleno tiene un peso especifico a) = 1.800 kg/m 3 , el 
angulo de fnccion 0 = 30°, f- 120 kg/cm 2 y 
f % = 1.200 kg/cm 2 . 

Asumiendo t = 10 cms 


Fig. VUl-IL — Cargas conceal rad a y repartida y 
reacciones correspondientes . 


H= 1,20 + 2x0,10 = 1,40 mts 
B =2,30 + 2x0,10 = 2,50 mts 
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l"u). III!-] 4. — Armadora de acero en colector rectangular. Caracas , Venezuela. 
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f- — LS# - — — t 

Fig. VI 1 1-1 5. — Cajon do cone r do. 


Relleno 


P -=0,70 x 2,50 x 1 .800 - 3. 1 50 kg/m 


Peso propio 



El valor del momento es igual a la expresion 
para empuje de tierra, pero de signo contrario. 


M A =M B 


P H (2K + 7)K 
30 (K + 3)(K + 1) 


765 x 1 , 3 ( 1,08 + 7) x 0,542 
M a =Mb= 30 x (3.542) (1.542) 


-26,6 


kg-m 


q —0,10 x 2,50 x 2.500 = 625 kg/m 
._p + q = 3. 150 + 625 - 3.775 kg/m 

Momentos por cargas distribuidas 

B 

12 (K + l] 


IV 1 A — M o ~ M ( - M [) — 


K. - 


1 1 f t 


1.30 


B V l . J 2,40 


- 0,542 


3.775 x 2,50 

U,-M„ M. Mn- - ^lT 0 , 542 r “ 8/ 


P H (3K+8) K 
Mc=MD=r l0 (K + 3) (K + "f) 

765 x 1.30 9.084 x0,542 
M,r 30 3.542 x1.542 


Empuje de lierra 

p=io lg 2 ( 45 '--?^mxtg 2 30 tg 30" -0,5774 
p- 1.800x0,3333 = 600 X tg 2 30 =0,3333 


Empuje del agua 

Aun cuando existira camara de aire, asumimos 
una sobrecarga al eslimar el colector fluyendo lleno. 

H = ^ Y h 2 = — ( 1 ,20) ’ = 763 kg — 765 



para X=0,70 m p = 600 x 0,70 = 420 kg 

para X = 2,10 m p - 600 x 2 , 10 = 1.260 kg 


Dividimos el empuje trapezoidal en uno triangu- 
ar y otro rectangular 

p, =420 x 1,40=590 kg 
840 x 1,40 


P 2 = 


= 590 kg 


para el empuje rectangular 

PHK 

M a =M b =M c - = M d = - 12 (K + ^ 


590 x 1,30x0,542 
12 (1,542) 


-22,4 kg/m 


Fit}. VI 1 1- 16. — Cargo distrihuida. 
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m c =m d = 


WB 3 + 2K 
”6~ X (K + 3) (K + l) 



Fig. VI II-l H. — F.mpuje de Tierra. 


para cl cmpuje triangular 

PH (2K+7)K 


M A - M ,, ■= - 


30 (K + 3)(K + l) 
590 x 1,30 8,084 x0,542 


30 


x — 


5,46 


= — 20,4 kg/mt 


M r ~ M — 


PH (3K + 8)K 
30"(KT3)(K + I) 


590 x1,30 9,62 x0,542 
30 * 5,46 


— 23,0 kg/mt 


325 x2,50 3.084 

m c =m d = - — x — — -=-100 k 8/ m 

6 5,46 



M a ’ 

Mb 

M C 

M d 

Rellcno + peso propio. 

-510,0 

-510,0 

-510,0 

-510,0 

Empuje del agua 

+ 26,6 

+ 26,6 

+ 30,0 

+ 30,0 

Empuje tierra (1) 

- 22,4 

- 22,4 

- 22,4 

- 22,4 

Empuje tierra (2) 

- 20,4 

- 20,4 

- 23,0 

- 23,0 

Paredes 

+ 13,4 

+ 13,4 

- 100,0 

- 100,0 

TOTAL 

-512,8 

-512,8 

-625,4 

-625,4 


Determinando los momcntos positivos 
3.775 

Ra = Rb = — = 1.887,5 kg 

W-3 =1.510 kg/m 

M ( , } — —512,8+ 1.887 x 1,25- 1.510 — 

= +675 kg-m 


Paredes verticales 

W =0,10 X 1,30 x2.500 = 325 kg/m 
W B K 


M A — M B = + 
M A = Mr = + 


6 (K+3)(K + 1) 
325 x 2,50 0,542 
~6 5,46 


= — 1 3,4 kg/m 


w 



1.8875 1 . 887.1 



67 5 0 


Fig. 11 11-19. — Cargo concentrada por peso propio de 
paredes. 
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Fig. VI / 1-20. — Diagrama de momentos. 


Momento en el centro 



Fig. VI 1 1 -2 1. — Diagrama de fuerzas cortantes. 


Discnaremos con el momento positivo que es el ma- 
yor. 


10x0,03 / 0,03 x2 

— 625,4 + R A x 1,30 + xf 1,27+-^ 


+ 


420 x 1,27 
■> 



-512,8 = 0 


n 25) 2 

-625,4+1.887,5 x 1,25- 1.510 ^— = 562,6 kg-m 
En este caso disenaremos con el momento negativo. 


Paredes verticales 

El empuje total del agua vale 765 kg, luego, de- 
terminamos cuanto vale el maximo en el extremo D. 



1,30 R A = 625,4-0,2+ 112,9 + 512,8 




Detcrminamos donde cambia de signo la fuerza 
cortante 


962,2 + 1 0 x — - - — — = 0 
2 2 


420 _Y 
lT27 " X 

420 X — 1,27 Y 
962,2 + 0,15-210 X 2 = 0 


X 2 


962,05 
210 " 


4,58 


X = 2,14 


luego no cambia en ningun punlo, por tanto el mo- 
mento es negativo en toda la longitud 


luego en D tendremos por empuje de agua 1.275 kg 
y por empuje de tierra en sentido contrario 1.260 kg, 
o sea, 15 kg en la base (D) y 420 kg cn el techo (A) 


420 1,30 -X 

To" - x, 

1.300-10 X, = 420 X L 




1 . 087.5 (.80 7.5 1 

Fig. VI I! -22. — Fuerzas y moment os. Fig. VI 1 1-23. — Empuje de tierra y empuje de agua en 

puredes y diagrama de fuerzas cortantes. 
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lit). VI / 1-24. -Const rm cion en sitio tie colector ciliiulrico tie concreto 
armado. Caracas, Venezuela. 


Tomando monicnto en I). 


ft .7 5.4 I R N x 1,30 4 


10 x0.03 / 0.03 x2 

1,27 + 


420 x1,27 1 

2 


1,27-512,8 = 0 


Maximo memento negative - 625,4 kg-m (extremos 
( y I)) 

Maximo nwmcnlo positive = 675.0 kg-m (centre tie 
Alt) 


C'hequeamos cl cs poser asumido con el maxi mo mo- 
meiito 


.200 


n — 1 5 


nf e nf 

i; -0,45 X I 20= 54 kg/cm 2 

f 1200 
: - 1 .48 

nl/ 15x54 

K 0,403 j- 0,866 R' c = 0,174 

R l = f c R' _ 54 x (), 1 74 - 9,4 kg/cm 2 
/ft 7 5 

d =8,47 cm — 8,5 cm 

V 9.4 


I S.5 \ 2.5 11 10 habra que modi dear cl espesor. 


Caiculo del acero positive v negative cn el techo. 


M 67.500 „ , 

A , . - . - — - 7.64 cur 

M " fjd 1.200 x0,866 x8.5 

51.280 , „ 

A . . = • — 5,80 cm 

sl ) 1.200 x0,866 x 8,5 


Caiculo del aecro positive y negative en el fondo 


56.260 

As<m " 1.200x0,866 x 8,5 “ M 
62.540 

A s , .= -7,1 

( 1 1.200 x0.866 x8,5 


Caiculo del acero en las paredes 


cm 2 

cm 2 


A 


62.540 

.2(H) x 0,866 x 8.5 


-7.1 cm 


Aliviaderos 

En sistemas unitarios o mixtos, resulta ventajoso 
permitir cl alivio de un delerminado caudal, a fin de 
lograr reducir los diametros de los conductos, a par- 
tir del punto del aliviadcro. 

El caudal aliviado se descar ga a un canal eerca- 
no, y el caudal menor continua hacia la planta de 
tratamiento, la estacion de bombeo o el sitio distan- 
te admitido para la descarga de las aguas negras. 
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I ill. VI 1 1- \ — Exeavacibn de zanja y niveiueibn para eoloraeibn de utberia lie enncreto. 

Valle La Paseua, Venezuela 


Sm embargo, para que el aliviadero pueda per- 
mit irsc, ilebe obtenerse un caudal de aguas de lluvia 
quo logre uiiii dilucion de las aguas negras capaz de 
ser tolerable para el curse receptor en el sitio de 
alivio. 

Las autoridades sanitarias fijan criterios particu- 
lares para cada eurso receptor, atendiendo a las ca- 
racteristicas del efluente, de la capacidad de autopu- 
rificacion del curse receptor, a los caudales dc di- 
clios curses y a su cercania a centres poblades. F.n 
este sentido, un estudio previo a la descarga es re- 
quisite indispensable para definir la posibilidad de 
ubicacion tie un aliviadero. 

Las normas del Institute Nacional de Obras Sa- 
nitarias 1 , ban estableeido algunos criterios que 
tienden a orientar al proyectisla en las relaciones de 
dilucion que podrian hacer factiblc la ubicacion de 
un aliviadero, y a tal efecto sen a lan: 

«En sistemas de alcanlarillado unico o mixto, los 
aliviaderos se disenaran en forma dc obtener las di- 
luciones siguienlcs: 


1. En los colectores sccundarios. 

a) Dentro del peri metro poblado, cuando 
el alivio se realiza a quebradas o cursos 
de aguas de poco gaslo, comenzara a 
funcionar el aliviadero, cuando el gasto 
en el colector sea die/ veccs el gasto me- 
dio de las aguas servidas solamente. 

b) Fuera del poblado, en rios de alguna 
importancia, lago o mar, el aliviadero 
debera funcionar cuando el gasto alcan- 
ce cinco veces el gasto medio de las 
aguas servidas solamente. 

2. En emisarios o colectores principales. 

rt) Dentro del perimetro poblado, en que- 
bradas o cursos de agua de poco gasto, 
comenzara a funcionar el aliviadero 
cuando el gasto en el co lector sea cinco 
veces el gasto medio de las aguas servi- 
das solamente. 
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Fig. VII1-2 6 . — Aliviadero lateral. 


b) Fuera del poblado, en rios de alguna 
importancia, lago o mar, el aliviadero 
debera funcionar cuando el gasto alcan- 
ce 2 1 /-’ veces el gasto medio de las aguas 
servidas solamente.» 

Por relacicSn de dilution se entiende al numero 
de veces que un gasto Q (It/sg) de aguas de lluvia 
mezcladas con aguas negras contiene el caudal neto 
de aguas negras. 

Los aliviadcros son estructuras que permiten di- 
versificar los caudales a partir de una cierta condi- 
tion de flujo, determinada por la relation de dilu- 
tion. De ellos, los tipos mas generalizados en su 
uso son los aliviaderos laterales y los aliviaderos de 
salto. 


Aliviaderos laterales 

Consiste en una abertura o ventana abierta en 
un conducto, a fin de permitir la descarga de un 
exceso de gasto a un canal de alivio, permitiendo 
que caudales menores continuen hacia el sistema de 
aguas servidas (Fig. VI1I-26). 

Fijada la relacion de dilucion y conocidos los 
caudales de aguas servidas y de aguas de lluvia, se 
puede determinar el gasto a partir del cual se permi- 
te comience a funcionar el aliviadero. 

La cresta del vertedero lateral estara a la altura 
del fondo del conducto, equivalente al tirante de 
agua definido por el caudal correspondiente al gasto 
medio de aguas negras Q multiplicando por la rela- 
cion de dilucion D. 


Cualquier gasto Q menor que DQ continuara 
por el canal reducido de aguas negras hasta la plan- 
ta de tratamiento o descarga permitida. 

Cuando el gasto exceda de DQ, el aliviadero co- 
menzara a trabajar, permitiendo la descarga al sitio 
cercano, previamente autorizado para tal fin. Es evi- 
dente que la calidad del agua cuya descarga se per- 
mite aliviar al curso receptor presenta caracteristicas 
identicas a la que continua hacia la planta de trata- 
miento, sin embargo, como generalmente las plantas 
de tratamiento de aguas servidas funcionan como 
procesos biologicos de las bacterias, es preferible 
mantener un caudal de flujo hacia ella, que asegure 
la continuidad del proceso. 

Muchas expresiones experimentales han sido uti- 
lizadas en el diseno de aliviaderos laterales, siendo 
la propuesta por el profesor Harold E. Babbitl 32 , 
de la Universidad de Illinois, U.S.A., una de las mas 
generalizadas. 

De acuerdo a las experiencias realizadas por 
Babbit, sobre vertederos laterales, consistentes en 
una ventana abierta lateralmente a un conducto de 
section circular (Fig. VIII-27) concluyeron en la ex- 
presion siguiente: 

L = 2,3 Vdlog ^ 
h 2 

donde; 

L = Longitud de la ventana en pies. 

V = Velocidad de aproximacion pies/sg. 

d = Diametro de la tuberia, pies. 

hj = Altura de agua sobre la cresta del vertede- 
!ro al comienzo del mismo, pies. 

h 2 = Altura de agua sobre la cresta del vertede- 
ro al final del mismo, pies. 

Las limitaciones a la expresion de Babbit son: 

a) La altura de la cresta del vertedero (Z) debe 

... d d 

estar comprendida entre - y - 

b) La cresta del vertedero es de pared delgada 
y paralela a la rasante del tubo. 


22 222?7777777772227772222222 2 22J}2?7MMir^/2/7£a/Z22/ 2 2722227/2227/72 Z22 








■o 


— 

I n 2 ~ 1 

<J 2 


2 
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*S//S////S/SSSS*SSSSSSSSS*SSS/SS/SSSSSSSSSSSSSf///S/////SS//SS//SSSS/SSSS^^m 


Fig. VIII-27. — Aliviadero lateral (Babbit). 
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PLANTA 


Fig. VIII-2H. — Esquema del dispositivo de aliviadero 
lateral. 


Para el mismo colector de llegada Q m a* = 430 
lt/sg. 


Qr = 430 
Q c 640 


0,67 


y obtenemos del abaco de la figura IV-8 


^ = 0,60 y 



H = 0,60 x 0,61 = 0,37 m V R — 1,07 x 2,20 = 2,35 m/sg. 


Determinando la altura del vertedero (Z) 

Z = H para Q = 220 lt/sg. 


c) La expresion tiene validez dentro del rango 
de la cxperiencia, es decir, para diametros 
entre 18" y 24". 

d) La carga sobre la cresta del vertedero, no 

exceda ' d. 

4 

La expresion de Babbit, para aliviaderos latera- 
ls convertida al sistema metrico toma la forma 

L = 7,55 V d log ~ 
h 2 

las unidades dadas en m y en m/sg. 


Ejemplo 

Determinar la longitud de ventana de un alivia- 
dcro lateral en un colector de 61 cm (24") de diame- 
tro, si el caudal de aguas negras es de 44 lt/sg y el 
caudal maximo de aguas de lluvia es de 430 lt/sg. 
La pendiente en el colector es de 10 por 1.000 y 
continuara con igual pendiente despues del aliviade- 
ro. 


Solucion 

Asumiendo una relacion de dilucion 1 : 5 el ali- 
viadero debera comenzar a funcionar cuando el gas- 
lo de aguas mezcladas sea mayor a 5 Q m = 5x44 = 
= 220 lt/sg. 

Luego se tiene: 

Q en el canal de aproximacion = 430 lt/sg. 

Q en el canal de aguas negras = 220 lt/sg. 

Q en el canal de alivio = 430-220 = 210 lt/sg. 

Con S= 10%o y 0 = 61 cm (24") se obtiene en el 
abaco V-l, C = 640 lt/sg, V c = 2,20 m/sg. 


Qr 720 

luego — = = 0,34 y obtenemos en la figura IV-8 

& Q 640 3 b 


11 

— = 0,39 d, =0,39x0,61 =0,24 m 


luego Z = 24 cm 


D D D D 

-=.5,25; - = 30.5 ? <Z< y 


Determinando la altura en el extremo final del 
vertedero, 

E! caudal maximo en el canal de aguas servidas 
es de 220 lt/sg, siendo la pendiente igual al anterior, 
elegimos 0 = 46 cm (18"). 

Para lo cual obtenemos C = 258 lt/sg, V c =l,57 
m/sg. 

Qr^ 220 H =0, 71. '.d, =0,71 x0,46 = 0,33 m 
Q c 258 D 


Mediante esta aproximacion, tendriamos que: 
h t =d, —Z = 0,39 — 0,24 = 0,15 m 
h 2 = d 2 -Z = 0,33 -0,24 = 0,09 m 



Fig . VI 1 1-29. — Alturas de agua en aliviadero lateral. 
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luego aplicando la expresion de Babbit, convertida La altura h, sobre la cresta del vertedero, al co- 
al sistema metrico: mienzo del mismo, sera: 


L = 7,55 V d log — = 7,55 x2,35 x 0,61 x log 
h 2 

= 2,40 m 


0,15 

(\09 


Ejemplo 


Un colector de un sistema mixto tiene pendiente 
del 9 por 1.000 y su diametro es 1,68 m (66"). Ha 
sido discnado para un caudal maximo de 8.500 
lt/sg. Las aguas servidas deben conducirse hasta una 
planta de tratamiento que solo admite un caudal 
maximo de 570 lt/sg a traves de un colector cuya 
pendiente es del 5 por 1.000. 

Un aliviadero lateral debe comenzar a funcionar 
cuando el gasto sea cinco veces el caudal medio de 
aguas negras que es de 85 ll/sg. 

Dcterininar la longitud de vertedero requerido. 

La altura Z, a dar a la cresta del vertedero esta- 
ra determinada por la relation de dilution permisi- 
ble, luego el gasto de diseno sera Q = DQ m = 5x85 = 
= 425 lt/sg. 

Con Q = 425 lt/sg y S = 5°/ 0 o seleccionamos un 
diametro para el conducto de aguas negras 0 = 69 
cm (27") y obtenemos C = 620 lt/sg, V c = l,60 m. 


Qk 

Qc 


425 

620 


-0,69 y 



H =0,61 x 69 = 42 cm 


Similarmente, cuando el caudal ascienda al maxi- 
mo permisible para la planta de tratamiento, se tie- 
ne: 


Q 


570 

620 


= 0,92 y 


LI 

— = 0,75.'. d, = H = 0,75 x 69 = 
= 52 cm 


luego la maxima altura h 2 que se puede admitir so- 
bre el vertedero (cn el extremo final) es de 52—42 = 
— 10 cm. 

A fin de determinar Z, se calcula la altura en el 
conducto de 0 1,68 m que provocara el caudal de 
dilucion. 


Q — 425 lt/sg. 


Qr 

Qc 


425 

8.500 


= 0,05 


H 

D 


= 0,14 H = 0,14 x 1,80 = 0,25 


m 


luego Z = H=0,25 m. 


Para 0=1,68 m y S = 9°/ 00 C = 9.030 lt/sg V c = 
= 4,10 m/sg. 


Q r 8.500 


0,94 


Q c 9.030 
x 1,68 = 1,28 m 


H 

b 


= 0,76 d, =H = 0,76 • D = 0,76 x 



V R = 1,11 x4,10 = 4,55 m/sg. 


Si la altura Z = 0,25 m sc obtendra h , — d , — Z = 
= 1,28 — 0,25 = 1,03 m y la altura h 2 ya calculada es 
de 0,10 m. 

Aunque las limitaciones de la investigation reali- 
zada por Babbit, no aseguran la aplicabilidad de su 
expresion para este ejemplo, determinemos la longi- 
tud de ventana para establecer comparacion con 
otras expresiones. 


L = 7,55 Vdlog ^- = 7,55 x4,55 x 1,68 log = 
n 2 0,10 

= 58,45 m 


Como se ha visto, la mayor dificultad e impreci- 
sion esta en la determination de la altura de agua 
en el extremo posterior del vertedero. 


El doctor J. A. Ayala D , en su trabajo sobre 
aliviaderos laterales 33 , propone una formula que to- 
ma en cuenta algunas variables no estimadas por 
otros investigadores. En efecto, en su estudio «in- 
tenta tomar en cuenta el movimiento compuesto de 
los filetes liquidos, que simultaneamente se encuen- 
tran solicitados por fuerzas paralelas unas a la cres- 
ta del vertedero y otras perpendiculares a la mis- 
ma», asi como que «permite hacer variable el ancho 
del canal a lo largo del aliviadero» (Fig. VIII-30). 

Las deducciones hechas por el doctor Ayala, 
concluyen €n la expresion: 



log — 


Z/l 


3 \h 



vJUL , og ^i 

V(a,-a 2 ) g a 2 


y pr opone p ara h 2 la exp resion h 2 = U 2 , siendo U = 


« = K J + a 


K = 


Q 2 vX 

2 a 2 V 
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CORTE A- A 

Fig. V11I-.W.— Aliviadero lateral (Dr. J. A. Ayala). 


Aliviadcros de salto 

El aliviadero de salto consiste en una cstruclu- 
a, la cual posee una abertura en la parte inferior, 
quo pcrmitc captar en su lotalidad el chorro de 
agua que provoca vclocidades iguales o menores a la 
del gaslo corrcspondiente a la relation de dilution 
(Fig. V1II-31). 

El chorro cayendo puede ser interceptado me- 
diante un dispositivo especial, cuya ubicacion debe 
determinarse a fin de que la captation se produzca 
cuando la dilucion de las aguas negras en las aguas 
de lluvia sea la permitida. 

Teoricamente, la trayectoria del centro de grave- 
dad dc la lamina de agua cayendo libremente es una 
parabola, cuyas ecuaciones, respecto a un sistema de 
coordenadas cartesianas son; 


X = Vxt 



V = Veloeidad de aproximacion (m/sg). 
t = Tiempo (sg). 

g = Aceleracion de gravedad (m/sg 2 ). 

X e Y — Coordenadas del punto. 

1.1 Profcsor Harold E. Babbit' 2 realizo pruebas 
sobre aliviaderos de salto, llegando a la conclusion 
de que las curvas de la superficie de la lamina de 


agua, tanto ei filcte superior como el inferior, alien- 
den a las siguientes expresiones; 

X-0,53 V 2,3 + Y 4/7 para la superficie superior. 

X=0,30 V 4 *' 7 + Y 3/4 para la superficie inferior. 

Para el filete superior el sistema de coordenadas 
toma como ejes, para las abscisas la superficie de la 
lamina de agua en el canal de aproximacion y las 
ordenadas el eje vertical pasando por el extremo del 
colector (Fig. VIII-32). 

V — Veloeidad de aproximacion en pies/sg. 

X c Y — Expresadas en pies. 
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1 



/•' u; . VJ 1 1-32. — Coordenadas para la lamina superior. 


esta ecuacion de Babbit, para la lamina superior 
convertida al sistema metrico toma la expresion: 

X = 0,36 V 2/3 + 0,60 Y 4/7 

V en m/sg, X e Y en m. 

Para el filete liquido inferior, se considera un sis- 
tema de coordenadas cartesianas cuyo ejc de abscisas 
pasa por el fondo del colector y de ordenadas al eje 
que pasa por el cxtremo del colector (Fig. VIII-33). 

La ecuacion de la lamina inferior convertida al 
sistema metrico es 

X = 0, 1 8 V 4/7 + 0,74 Y V4 . 

Siendo las unidades iguales a las unidades para la 
lamina superior. 

Las expresiones de Babbit para vertederos de 
salto, tienen las siguientes limitaciones: para diame- 
tros menores de 3,0 m; para tirantes de agua en el 
colector de aproximacion no mayores de 35,5 cm; 
para pendientes menores de 25 por 1.000, para or- 
denadas de la curva inferior comprendidas entre 
0,15 y 1,52 m, y para ordenadas de la curva supe- 
rior menores de 1,52 m. 


Fiy. VI 11-33. — Coordenadas para la lamina inferior. 


El ingeniero Shumaker del INOS, elaboro dos 
abacos para el calculo de los aliviaderos de salto, en 
base a las ecuaciones de Babbit, los cuales se pre- 
sentan en las figuras VIII-34 y VIII-35, para el filete 
superior e inferior respectivamente, los cuales ayu- 
dan en la determination aproximada de las coorde- 
nadas y rasantes del aliviadero. 


Ejemplo 

Si la garganta en el aliviadero de salto que se 
muestra en la figura es de 0,64 in, la pendiente del 
colector de 0 91 cm que llega es de 0,6 por 1.000 
iCual es la maxima cantidad de agua que puede 
caer al canal de aguas servidas? 


Solution 

Asumimos que la maxima cantidad que puede 
caer al canal de aguas servidas, ocurrira cuando la 
velocidad del chorro sea tal que el filete superior 
toque el borde del aliviadero, luego usaremos la ex- 
presion de Babbit para la curva superior; 

X = 0,36 V 2/3 +0,60 Y 4/7 

siendo 

X = 0,64 m 

0,64 = 0,36 V 2/3 +0,60 Y 4 ' 7 

siendo V c Y interdependientes, debera resolverse 
por tanteos. Asumiendo el tirante de agua d = 0,23 
m, luego Y= 0,23 + (137, 45 -137, 00) = 0,68 m. 

Conocida la pendiente y el diametro del colector 
de llegada, podemos conocer su capacidad y veloci- 
dad a section plena, abaco de la figura V-l y obte- 
nemos C = 460 It/sg, K c = 0,90 m/sg. 

H 0,23 

Con el tirante asumido — =^-^=0,25 obtene- 
mos el grafico de Relaciones hidraulicas (Fig. IV-8) 

^ = 0,70 V R = 0,70x0,90 = 0,63 m/sg 

sustituyendo los valores de V R e Y en la ecuacion de 
Babitt 

X = 0,36 (0,63) 2/3 + 0,60 (0,68) 4/7 
X = 0,26 + 0,48 = 0,74 >0,68 

En virtud de que el valor obtenido es mayor que 
el asumido, tomaremos un valor de tirante de agua 
menor. 



* 
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X =0,36 (0,52) 2/3 + 0,60 (0,61) 4/7 
X = 0,23 + 0,45 = 0,68 m 



Fig. VI 11-5 6 . — Aliviadero de salto. 


Asumiendo H=0, 15 m Y =0,1 5 +0,45 =0,60 m 

D ~ C 9 1 — °' 1 *’ V- 0 ’ 54 v « = °. 54x °. 90 = 

- 0,49 m/s 

X = 0,36 (0,49 ) 2; 3 + 0,60 (0,60) 4/7 
X = 0,22 + 0,59 =0,67 <0,68 

Puede llevarse a una mayor aproximacion, asu- 
micndo un tirante un poco mayor: 

11=0,16 m Y =0,16 + 0,45 = 0,61 m 

5 = ~ = °,18 ^ = 0.58 V R = 0, 58x0,90 
= 0,52 m/sg 


lo cual coincide con el valor asumido. En el grafico 

Qr 

de relacioncs hidraulicas determinamos ^- = 0,07, 
luego 

Q = 0,07 x 460 = 32,2 lt/sg 

gasto que caeria al canal de aguas servidas, con la- 
mina de agua tangente al aliviadero (Q m a*imo)- 

CURVAS 

Las normas del INOS 1 establecen en su articulo 
3.44 que «deberan calcularse las perdidas de carga 
correspondientes, en colectores cerrados o abiertos, 
cuya menor dimension interior de su seccion trans- 
versal sea mayor de 0,90 m». 

El manual de WPCF 28 recomienda tomar espe- 
cial cuidado en la construction de canales en curva, 
ya que curvas de radios muy cortos causan perdidas 
de energia por turbulencia, de cierta consideration. 

Algunas autoridades recomiendan que el radio 
de la curvatura, respecto al eje de la tuberia, sea 3 
veces el diametro del canal. 

La ubicacion de las bocas de visita en las curvas 
reviste importancia y un buen diseno tratara de mi- 
nimizar las perdidas de carga que tal deflexion pro- 
duce. 

Una curva puede requerir mas de una boca de 
visita, pero algunas condiciones solo ameritan de 



Fig. VI 1 1-37. — Detalles del aliviadero de salto con descarga a cajon o 
embaulado de aguas de lluvia. 
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BOCA DC VISITA 




h'Uf. Vlll-SX. — C alec tores en curva. 


una boca de visita para solucionar favorable y eco- 
nomicamente el cambio de direction. El radio de 
curvatura en una boca de visita sc hace maxima 
cuando los puntos de tangencia de la curva exterior 
caen en puntos opuestos de un diametro de la boca 
dc visita. La figura VIII-38 muestra esta alternativa. 

Sin embargo, cuando el diametro de la tuberia 
es muy grande, esta solution no es factible, y el ra- 
dio de curvatura se hace preferiblemente entre 1,5 y 
3 veces el diametro, colocando bocas de visita al 
comienzo y final de la curva. Generalmente se com- 
pensan las perdidas de carga por curvas, disenando 
una caida (escalon) equivalente a la magnitud de 
ellas. 

Las perdidas de carga que se suceden en una 
curva pueden determinarse aproximadamente me- 
diante la expresion: 



siendo K c el coeficiente por curvatura, el cual es 
dependiente de la relation entre el radio de curvatu- 


ra y el diametro del conducto, de! angulo del codo, 
de la geometria de la section, del gasto y del nume- 
ro de Reynolds y rugosidad relativa. 

A pesar de que existen muy pocas experiencias 
para la determination de la influencia de cada una 
de esas variables, en la estimation de K c , el Manual 
dc la WPCF 28 recomicnda algunos valores que per- 
miten de una manera aproximada estimar las perdi- 
das en curvas. Asi, sugiere un valor de JC c = 0,40 
para curvaturas de 90°, cuyos radios de curvaturas 
referidos al eje del colector sean mayor de uno; un 
valor de K c = 0,32 para angulos de 45°. 

Por su parte, las normas internas del Ministerio 
de Sanidad «Normas sanitarias para el proyecto, 
construction, reparation , reforma y mantenimiento de 
urbanizations , parcelamientos y similares destinados 
a desarrollos residenciales, comerciales , depositos, re- 
creacionales, turisticos y otros» 5 , contemplan: «En 
las bocas de visita donde en su fondo se presenten 
curvas, las perdidas de energia debido a ellas debera 
ser compensada mediante caida vertical entre rasan- 
tes, la que se calculara con las formulas: 


V 2 


R 



h = 0,20 

2g 

para 

D 

= 1,50a 

3,0 y 

V 2 


R 



h = 0,05 — - 
2g 

para 

D 

mayor 

que 3,0 


unidades dadas en m. 

Esta caida de rasante sera adicional a la que 
corresponda en caso de colectores de diferente sec- 
cion, afluente, efluente en la boca de visita». 

El abaco de la figura VI 11-39 presenta una solu- 
cion grafica, para determinar el valor de la perdida 
de carga en curvas, basado en la ecuacion 


h c = 0,25 


IF~ v 2 


en la cual 

a = Angulo de deflexion en grados. 
V = Velocidad en el conducto. 


Bocas de visita 

En los colectores de aguas negras, asi como 
en los de aguas de lluvia, deben ubicarse convenien- 
temente estructuras que permitan las inspection y 
faciliten su limpieza. A estas estructuras se les llama 
bocas de visita y generalmente estan constituidas de 
tres partes: la base, los cilindros y el cono superior. 


196 Cloacas y Drenaics 



1 80 °- — 
140 ° — 

100° — 
90 ° — 

80 ° — 

70° — - 

60°~ 
50° — — 


40° — i 
35° -E 
30° — 

25° — 
20 ° — 


15° — 
14° — 

13° 

12 ° — 
| ,o — 

10 ° — 

9° — 


CO 

o 

-O 

o 

L. 

e> 

c 

CD 

c 

o 

>< 

Q> 


<D 

TD 

CD 

■o 

o 

Z> 

o> 

c 

< 

li 

<3 





5 

4 

3 


2 


FORMULA RESUELTA 



en la cual ! 

A = Angulo de deflexion en grados 
h c =Perdida de cargo por Curva 
V = Velocidad del agua en la tuberia 



CO 

o 


0) 

s 


c 

CD 


o 

> 

k- 

Z) 

o 


o 

Cl 

o 

cn 

o 

CJ 

(D 

T3 


O 

'V 

T3 

i— 

• a> 

a 

H 



io ~ 
08 

06 — 
.05 -- 

.04 -- 

.03 — 


O 

•O 

c 

■D 

o> 

a> 

co 


02 H 


o 

CL 


.01 — 
.008 

006 — 
.005 — 
.004 — 


co 

o 


CD 

E 

c 

CD 


0 08 
0 02 — 

.00 I — 


T3 

a 

•o 

o 

o 

<v 

> 


> 


.0005 — H 
.0004 -H 


.0003H 


.0002 H 


. 000 ! — 
.00008 — 

.00006 — 
.00005 — 
.00004 — 
.00003 — 


Fig. VI 11-39. — Abaco para perdidas de carga en c.urvaturas. 
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DISPOSICION INTERIOR DE LAS BASES 
DE LAS BOCAS DE VIS1TA 



Fig. Vf 11-40. — Bases para bocas de visit a. 


Las bases se proyectan con canales, para condu- 
ct los caudales que Megan a la boca de visita, y 
general men (e son de concrcto armado, o sin armar, 
vaciado en sitio. 

La figura VI 1 1-40 muestra disposicion y pen- 
diente recomendadas cn las normas INOS' para las 
bocas de visita. 


BOCA DE VISITA TIPO Ic 



Fig. VI 1 1 -4 i. — Boca 


La parte central de forma cilindrica se construye 
generalmente con anillos prefabricados de aproxi- 
madamente 1,50 m de diametro interior, y en longi- 
tudes de 0,30, 0,60 y 0,90 m, con los cuales se logran 
las variaciones de altura para diferentes profundida- 
des. 

La parte superior consiste en un cono excentri- 
co, terminando en un diametro interior de aproxi- 
madamente 60 cm, dimension minima recomendable 
para hacerla visitable, y en la cual se apoya la tapa, 
generalmente de hierro fundido. 

Las bocas de visita han sido normalizadas 1 , di- 
ferenciando siete tipos de acuerdo a las profundida- 
des y diametros de los colectores que convergen a 
ella, asi sc tiene: 

Tipo la. Se utilizara para profundidades mayores 
de 1,15 m con respecto al lomo del colector menos 
enterrado, y hasta profundidades de 5 m, con res- 
pecto a la rasante del colector mas profundo (Fig. 
VIII-41). 

Tipo lb. Se utilizara para profundidades mayores 
de 5 m, con respecto a la rasante del colector mas 
profundo (Fig. VIII-42). 

Tipo Ic. (Boca de visita con caida) (Fig. VIII-43), 
se utilizara en los casos en que la diferencia de cotas 
entre la rasante del colector de llcgada y la rasante 
del colector de salida sea la que se senala en el 
cuadro VIII- 1 , en funcion de los diametros de los 
colectores de llegada. 


BOCA DE VISITA TIPO la 



de visita tipo la. 
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BOCA DE VI5ITA TlPO lb 



BOCA DE VISITA TlPO ib 



PL ANTA 


Fig. VI 1 1-42. — Boca de visita tipo Ib. 


CAIDA EN BOCA DE VISITA TlPO Ic 
CON ELEMENTOS PREFA BRIC A DOS 


CAIDA EN BOCA DE VISITA TlPO Ic 
CON ELEMENTOS PREFA BR I CADOS 




CORTE VERTICAL EN sitio.con igijai.es di- 
me ns iones 


II- PARA MAYORES DIAMETROS, 
LAS DIME NSIONE S SERAN PRO- 

poroon ales a las senalaoas 


Fig. VI 11-43. — Boca de visita tipo Ic. 
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BOCA DE VISITA TIPO H 

• 0 450mm t! me no' 


BOCA DE VISITA TIPO II 
H 450 mm 6 m* nor 




Fig. Vi 1 1 -44. — Boca de visit a tipo II. 


CUADRO VIII-I 

1)1 A METROS Y CAIDAS EN BOCAS DE VISITA TIPO Ic 
M EDI DAS EN mm 


0 

200 

250 

300 

380 

460 

530 

610 

690 

D 

200 

250 

300 

300 

300 

300 

380 

380 

C 

450 

450 

600 

600 

600 

600 

600 

600 

H 

750 

780 

820 

1.000 

1.000 

1.000 

1.200 

1.200 


BOCA DE VISITA TIPO ffl 



Fig. VII 1-45. — Boca 


Tipo II. Se utilizara en los casos en que cl lomo 
de la tuberia menos enterrado este a una profundi- 
dad igual o menor de 1,15 m para colectores hasta 
0,45 m de diametro (Fig. VIII-44). 

Tipo III. Se utilizara en iguales casos que el an- 
terior, pero para colectores de 0,53 m a 1,07 m de 
diametro (Fig. VIII-45). 


BOCA DE VISITA TIPO IC 

• 3>0 • -« T * 



CORTE A-A 


de visit a tipo III. 
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BOCA DE VISITA TIPO IVa 


BOCA DE VISITA TlPO IVa 



LOS DIAMETROS INOICAOOS 
SON EN mm 



Fig. VI 1 1 -46— Boon de visit a tipo IVa. 


Tipo IVa. Se empleara para colectores de diame- 
tro igual o mayor de 1,20 m (48”) y profundidades 
hasta 5 m (Fig. VIII-46). 

Tipo IVb Se empleara para colectores de diame- 
tro igual o mayor de 1,20 m (48”) y profundidades 
mayores de 5 m (Fig. VIII-47). 


BOCA DE VISITA TIPO IV b 


La ubicacion de las bocas de visita estara defini- 
da por caracteristicas gcometricas, hidraulicas y de 
trazado de los colectores que establezcan la conve- 
niencia de hacerlas visitables; por ello las normas 1 
establecen que se proyecten bocas de visita en las 
siguientes situaciones: 

— En toda intersection de colectores. 


BOCA DE VISITA TIPO IVb 



IOS DIAMETROS INOICAOOS 
SON £ N mm 



SECCION A-A 


NOTA ESTF TIPO OE B V SE USARA 

PARA PROFUNDIDADES DE RASANTE 
MAYORES OE 5m 

LOS DIAMETROS iNDiCADOS 50N 
EN mm 


Fig. VI 1 1 -47. — Boca de visita tipo /W?. 
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I'iif. VIII-4H. — Excavation de zanja para colector y 
boca de visita. 


Fig. Fill -49. — Boca de visita vacida en sitio median- 
te formaleta especial. La Florida , Edo. Tdchira, Ve- 
nezuela. 



— En todo comienzo de colector. 

— En los tramos rectos, a una distancia entre 
ellas de 120 m, para colectores hasta 0 0,30 
m (12") y 150 m para colectores mayores de 
0 0,30 m (12"). 

— En todo cambio de direction. 

— En todo cambio de pendiente. 


— En todo cambio dc diametro. 

— En todo cambio de material empleado en los 
colectores. 

— En los colectores alineados en curva, al co- 
mienzo y fin de la misma, y en la curva a 
una distancia no mayor de 30 m entre ellas, 
cuando corresponda. 



Fig. VI 1 1-50. — Boca de visita de concreto vaciado en sitio. 
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CAPITULO IX 


Sistemas de recoleccion de aguas de Iluvia 


Aguas de Iluvia. Fuel ores de diseno. 
Coefitientes de escorrentia. 

I ntensidad-duracidn y frecuencia de lluvias. 
Tiempo de concentration. 
Estimation del caudal. Metodo rational. 
Estructuras de captation. Sumideros. 
Dimensiones >’ tipos de sumideros Abacos. 
Ejemplos de cdlculo. 


La recoleccion de las aguas servidas en un siste- 
m;i soparado supone tambien la exislcncia dc una 
red de alcantarillado para recolectar las aguas de 
Iluvia y conducirlas hasla los cauces de quebradas 
existentes en la zona, sin provocar danos a propie- 
dades vecinas o de la zona misma. Por ello, las vi- 
viendas y edificaciones del sector deben proyectar y 
eonstruir sus inslalaciones sanitarias de forma tal 
que permitan conducir sus aguas servidas a las tan- 
quillas de empotramiento cloacal, y sus aguas de 
lluvias, provenientes de techos y patios interiores 


para ser descargados libremente a las calles, donde 
scran recolectadas en sumideros o imbornales con- 
vcnientementc ubicados. 

Las fotografias de la figura IX- 1 y IX-2 mues- 
tran los conductos dc descarga de las aguas de llu- 
via de dos viviendas de una urbanizacion; las aguas 
de Iluvia por alii deseargadas escurriran libremente 




Fig. IX-I. — Descargas de aguas de Iluvia a la calle. 
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hacia la calle, donde seran recogidas en los sumide- 
ros, disenados y construidos para evitar caudales ex- 
cesivos quc puedan provocar problemas a los usua- 
rios de las vias. 

Las aguas pluviales, provenientes de los techos y 
patios interiores de las edificaciones, aunadas a las 
que reciben las calles directamente, constituiran un 
problema para la comunidad, que a veces toman 
proporciones economicas de cierta consideration, 
por lo cual es preciso determinar la magnitud de 
estos caudales que se van acumulando cn calles y 
avenidas, y cuyo incremento progresivo en el senti- 
do de la pendiente de la calle llegaria a constituir 
serios problemas, que el proyectista debe evitar me- 
diante un diseno eficiente. 

Para lograr un bucn diseno deben tomarse en 
cuenta todas las variables que pueden intervenir en 
la determination de un gasto de aguas de lluvia 
acumulandosc, y quc puede crear inconvenientes a 
la comunidad; sin embargo, no deja de reconocerse 
que ello resulta dificil de evaluar, y que aim con la 
mejor information disponible, existiran criterios eco- 
nomics que privaran para limitar los proyectos a 
un determinado range de probabilidad de ocurren- 
cia de danos, por ejemplo, es obvio que no podria- 
mos disenar para una lluvia, como la del Diluvio 
Universal, narrada cn cl Antiguo Testamento. En 
general, podemos considerar cinco factores impor- 
tantes, para efectos de diseno de un sistema de reco- 
leccidn de aguas de lluvia. 

1. Caracteristicas de la zona. 

2. Curvas dc pavimento. 

3. Intensidad-duracion y frecuencia de las llu- 
vias. 

4. Tiempo de concentration de las aguas de es- 
correntia a un determinado punto. 

5. Estimation del caudal. 


Caracteristicas de la zona 

El tipo de superficie y sus pendientes, asi como 
los porcentajes de construction, son factores que in- 
fluyen sobre el grado de impermeabilidad que facili- 
ta o retarda el escurrimiento de las aguas de lluvia 
que puedan concentrarse en un punto. Por ello, al 
considerar la zona a proyectarse debemos medir las 
areas correspondientes a cada caracteristica. 

La superficie total a considerar en el proyecto 
estara constituida por el area propia, mas el area 
natural de la hoya que drena a traves de ella. Defi- 
nida y medida el area a drenar, se deben determinar 
las diferentes caracteristicas de la superficie que la 


constituyen. En este sentido las Normas del Institu- 
te Nacional de Obras Sanitarias 3 establecen los 
coeficientes de escorrentia, que se presentan en el 
cuadro IX- 1 . 


CUADRO IX-l 

COEFICIENTES DE ESCORRENTIA 


Caracteristicas de 
la superficie 


Coeficientes de 
escorrentia 


Pavimentos de concreto 0,70 a 0,95 

Pavimentos de asfalto 0,70 a 0,95 

Pavimentos de ladrillo. 0,70 a 0,85 

Tejados y azotcas 0,75 a 0,95 

Patios pavimentados 0,85 

Caminos de grava 0,30 

Jardines y zonas verdes 0,30 

Praderas 0,20 


Asimismo, establcce el rango de variation de los 
coeficientes, de acuerdo a la zonificacion, asi. 


CUADRO IX-2 

ZONIFICACION Y COEFICIENTES DE ESCORRENTIA 


Zona 


Coeficientes de 
escorrentia 


Comercial, cn ci ccntro dc la localidad . . 0,70 a 0,95 

Comercial, en otra ubicacion 0,50 a 0,70 

Residencias unifamiliares 0,30 a 0,50 

Residencial multifaimliar separada 0,40 a 0,60 

Residencial multifamiliar agrupada 0,60 a 0,75 

Residencias sub-urbanas 0,25 a 0,40 

Zona industrial 0,50 a 0,80 

Parques y cementerios 0,10 a 0,25 

Parques de juego 0,20 a 0,35 


Por razones practicas, resulta util la determina- 
cion de un coeficiente medio, bien sea por sectores o 
para toda la zona en proyecto, dependiendo de la 
extension del mismo. Este coeficiente medio de esco- 
rrentia o de impermeabilidad, puede determinarse en 
funcion de area y de los coeficientes absolutos de 
cada una. 

Por ejemplo, supongamos una pequena area a 
urbanizar, como la quc sc muestra en la figura IX-2, 
la cual presenta la siguiente zonificacion: 


Ha 


Zona residencial multifamiliar 2,10 

Zona cducacional 0,25 

Zona recrcacional 0,42 

Zona comercial 0,45 

Zona verde 0,44 

Vialidad 0,47 


Total 4,13 
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Determinar cl coeficiente medio de escorrentia. 


Solueion 

De acucrdo a las Normas INOS, seleccionamos 
de los cuadros IX- 1 y IX-2 los valores absolutes 
para cada zona. 


Coeficiente dc 
escorrentia 


Zona residential multifamiliar 

Zona educational 

Zona recreational 

Zona comercial 

Zona verdc 

Pavimentos de asfallo 


0,70 

0,60 

0,30 

0,60 

0,30 

0,80 


Para la determination del coeficiente medio de 
impermcabilidad se consideraran los porcentajes de 


area de cada tipo y en la magnitud en que su indice 
afectara al factor de escorrentia de la zona, asi: 


Zona residencial multifamiliar.. x 0,70 = 0,36 

0,25 

Zona educacional x 0,60 = 0,04 

0,42 

Zona recreacional yy^ x ^0 = 

0,45 

Zona comercial ^yy- x 0,60 = 0,07 

Zona verde ^yy x 0,30 = 0,03 

0,47 

Calles y avenidas — ^x0, 80 = 0,09 

Coeficiente medio de escorrentia: 

C = 0,36 + 0,04 + 0,03 + 0,07 + 0,03 + 0,09 = 0,62 
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CUADRO IX- 3 


Zonificacion 

Caraeterislica 

CocficiciHe de 
escorrentia 

R-l 

Vivicnda unifamiliar aisla- 



da 

0,50 

R-2 

Vivienda unifamiliar aisla- 


da 

0,60 

R-3 

Vivicnda unifamiliar y hi- 


familiar aislada 

0,60 

R-4 

Vivienda unifamiliar y bi- 



familiar aislada 

0,65 

R-5 

Vivicnda unifamiliar y bi- 



familiar aislada 

0,70 

R-6 

Vivicnda multifamiliar 

0,55 

R-7 

Vivicnda multifamiliar 

0,55 

R-8 

Vivienda multifamiliar 

0,50 

R-9 

Vivienda multifamiliar 

0,50 

R- 10 

Vivienda multifamiliar 



con comcrcio vccinal 

Consul tar cad a caso. 

C-L 

Comcrcio local 

Igual a la zona con la 
cual estc mezclado. 

C’-V 

Comercio vecinal 

Igual a la zona con la 
cual este mezclado. 

c-c 

Comcrcio comunal 

Igual a la zona con la 
cual estc mezclado. 

C-M 

Comcrcio mctropolitano 

0,95 

C-I 

Comcrcio industrial 

0,70 

C-I-D 

Comcrcio industrial con 



deposito 

0,85 

I-L 

Industria liviana 

0,85 

R-E-U 

Reglamentacion especial 



de urban izaciones 

— 

R-F. 

Rcglamentacion especial 

— 

A-V-R-l; 

Area verde con reglamen- 



tacion especial 

— 

A-R-A-V 

Area rccrcacional con 



area verde 

0.20 

D-I- 

Dcsarrollo especial 


E-D 

Edidcacioncs de uso pu- 



blico 

0,85 

A-D-R 

Area asistencial, docenie y 



rcligiosa 

0.70 

R-N-M 

Rcserva national o mum- 



cipal 

— 

A-V 

Area verde 

0,30 

R-F 

Reserva forestal 

— 


A este pequeno parcelamicnto podemos aplicar 
un factor medio de escorrentia de 0,62 , con lo cual 
la magnitud del grado dc aproximacion para las va- 
riables invoiucradas es aceptable. 

Normas internas de la Division de Ingenieria Sa- 
nitaria del MSAS, establecen para la ciudad de Ca- 
racas, los coeficientes de escorrentia, de acuerdo a la 
zonificacion establecida en la Gaceta Municipal del 
D.F. 34 (Cuadro IX-3). 


Curvas de pavimento 

Existe una estrecha relacion entre el sistema de 
drenajes y el sistema vial, por ello ambos proyectos 
se influyen entre si de forma tal que al proyectarse 
el sistema de recoleccion de aguas de iluvia en las 
calles deba tenersc presente tanto las pendientes 
longitudinales corno transversales de las calzadas. 
Asimismo, en ocasiones, por razones de drenajc, re- 
sulta conveniente cambiar en el proyecto algun sentido 
de las pendientes dc calles, que permitan y/o logren 
descargas de aguas de Iluvia con el minimo de da- 
nos y mayor facilidad hacia los puntos naturales de 
recoleccion. 

La figura IX-3 esquematiza para un sector las 
curvas de pavimento y corte transversal de la calle, 
con la orientacion hacia los puntos de recoleccion. 

La ubicacion de los sumideros en forma tentati- 
va, para la determinacion posterior de los caudales 
que fluyen a ellos, son basicamente una estimation 
basada en consideration de las curvas de pavi- 
mento. 

Por razones de escurrimiento de las aguas de 
Iluvia en las calles, resulta aconsejable mantener las 
pendientes minimas que permitan su flujo hacia los 
puntos de recoleccion. En tal sentido se han estable- 





Fig. IX-3. — Curvas de pavimento. 
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cido valores minimos para las pendientes longitudi- 
nals y transversales de las calles. 

Bn general, puede decirse que no resulta aconse- 
jable tener pendientes longitudinales menorcs al 0,3 
por 100, por cuanto esto se refleja en vclocidades de 
escurrimiento muy bajas y en estancamiento de 
aguas por periodos muy prolongados con los incon- 
vcnicntcs que ello significa. Sin embargo, esto puede 
ser observado con un mayor o menor grado de fie- 
xibilidad, dependiendo de la zona, dc sus caracteris- 
ticas, densidad y problemas ocasionales que puede 
generar. 


Las normas INOS 1 establecen que para el 
calculo del caudal de aguas de lluvia se estimen las 
frecuencias siguientes: 

a) Para zonas residenciales, de 2 a 5 anos. 

b) Para zonas comerciales y de elevado valor, 
de 5 a 15 anos, dependiendo de su justifica- 
tion economica. 

c) Para obras de canalizaciones dc cursos natu- 
rales, rios o quebradas, 50 anos o mas. 


Intensidad 


Las pendientes transversales, generalmentc se to- 
man del orden del 2 por 100, admitiendose un valor 
minimo del 1 por 100 y preferiblemente dicha pen- 
diente se toma desde el eje de la calle hacia el horde 
de la acera o cuneta. 


Intensidad-duracion y frecuencia de lluvias 


Las caracteristicas de las lluvias a considerar en 
el diseno dependen del grado de proteccion que se 
desee, lo cual, por razones cconomicas, se basa en la 
importancia del sector, en su densidad de poblacion 
y en los inconvcnientes dc transito por ser arterias 
principales o secundarias. 

La recopilacion de datos pluviograficos permite 
conocer la frecuencia con que ha ocurrido una llu- 
via de determinada intensidad; por tanto, cualquier 
prevision que hagamos estara basada en la informa- 
cion disponible: y si bien este es un fenomeno pro- 
babilistico, podra existir un cierto rango de seguri- 
dad en cuanto a los danos o inconvenientes espera- 
dos para una determinada lluvia que supere la que 
tomamos como base para el diseno. Importa por 
tanto, seleccionar una frecuencia de lluvias que esti- 
me razonadamente las inversiones que esto involu- 
cra y el grado de proteccion que ofrece. 

B1 concepto de frecuencia esta asociado al de 
probabilidad y se le llama tambien intcrvalo de re- 
currencia, y es el numero de veces que un evento es 
igualado o excedido en un intervalo de tiempo de- 
terminado o en un numero de anos 35 . 


La frecuencia se denota por tanto como 

.. n.° de anos , „ . , 

/= , asi una lluvia de cierta magnitud o 

n.° de veces 

mayor, que haya ocurrido cinco veces durante 25 
anos de registros llevados en una estacion pluvio- 


25 

grafica, tendra frecuencia 5, es decir, /= — = 5. De- 


pendcra por tanto del mayor tiempo de registros 
disponibles, la mayor probabilidad de ocurrencia en 
la estimation hecha. 


La intensidad de una lluvia se define como el 
volumen de agua que precipita por unidad de tiem- 
po, y generalmente sc expresa en mm/h, mm/min, 
mm/sg/ha o It/sg/ha. Fn el diseno de alcantarillados, 
generalmente se utiliza la unidad It/sg/ha, sin em- 
bargo, muchas estaciones pluviograficas reportan 
sus datos en mm/h, por lo cual conviene tener pre- 
sente e! factor de conversion: 1 mm/h = 2,78 It/sg/ha. 

La intensidad de la lluvia depende de la dura- 
cion de esta, existiendo generalmente una relation 
inversa entre cllas. 

Las figuras 11-8 a la 11-25, del capitulo II, repre- 
sentan las curvas intensidad-frecuencia-duracion pa- 
ra las 18 rcgioncs on que se ha dividido el pais’L 


Duration 

La duracion de la lluvia es el tiempo comprendi- 
do entre el comienzo y el final dc la lluvia, este final 
puede ser del total o el momento hasta donde es 
apreciable la lluvia para efectos practicos. La lluvia 
segun su duracion puede denominarse como corta, 
cuando la duracion cs menor de 120 minutos, y lar- 
ga, cuando es mayor de 120 minutos 35 . 

Las normas INOS 1 establecen en su articulo 
3.14.1 lo siguiente: «EI tiempo de duracion que de- 
bc considcrarse para la determination de la intensi- 
dad de lluvia, no sera inferior a 5 minutos. En cada 
caso se fijara el tiempo de precipitation, de acuerdo 
a las condiciones locales». 


Tiempo de concentration de las aguas 
de escorrentia a un determinado punto 

El tiempo de concentration se define como el 
tiempo maximo que tarda la particula mas alejada 
del area, drenando hasta el punto de recoleccion. 
Para el diseno dc los colectores de aguas de lluvia 
en zonas urbanas, este tiempo de concentracion re- 
presenta la suma de dos tiempos: 
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a) El tiempo que tarda la particula mas alejada 
en escurrir sobre la superficie, 

b) El tiempo de traslado que existe en una cier- 
ta longitud de colector, comprendida entre 2 
sumideros consecutivos. 

El primero, tiempo de escurrimiento en la super- 
ficie, a traves de cunetas, canales o sobre las zonas 
de escurrimiento natural, puede ser estimado o cal- 
culado para las distintas caracteristicas de la super- 
ficie. En el caso de cuencas rurales, tal determina- 
tion se hace basada en medidas hechas directamen- 
te sobre el terreno, determinando la mayor distancia 
o recorrido de la particula mas alejada o bien por 
medicioncs hechas en pianos topograficos. En este 
sentido el Manual de Drenaje del MOP 16 presenta 
cl abaco de la figura IX-4, que permite estimar el 
tiempo de concentracion conocida: 

a) La longitud del cauce mas largo L en metros. 

b) La diferencia de elevacion entre el punto 
mas remoto de la cuenca y la salida de la 
misma H en metros. 


T c = 0,0195 



El tiempo que tarda el agua en escurrir por las 
ladcras puede estimarse en base a las velocidades 
recornendadas cn el Manual de Drenaje 1(1 antcrior- 
mente referido, asi: 


CUADRO IX-4 

VELOCIDADES DE ESCURRIMIENTO EN LADERAS 


Pendiente de 
las ladcras ("„) 

COBERTURA VEGETAL 

Vcgctacion densa 
o de cultivos 
(m/min) 

Pastos o 
vegetation ligera 
(m/min) 

Ninguna 

vegetation 

(m/min) 

0-5 

25 

40 

70 

5-10 

50 

70 

120 

10-15 

60 

90 

150 

15-20 

70 

1 10 

180 


Nota: No se deberan considerar tiempos de concentracion 
menores de cinco minutos. 


El segundo o tiempo de traslado en el colector, 
tendra influencia en la determinacion de los cauda- 
les que se reuniran en los subsiguientes sumideros, y 
sera calculado, conocidas las caracteristicas hidrauli- 
cas de este, a fin de determinar en funcion de la 
longitud del colector y de la velocidad real de circu- 
lation el tiempo que tarda en recorrerlo 

longitud del tramo 
' velocidad real en el tramo 


H {m ) 
r- 1 


L (m ) 

ioooo - 

8000 - 

6000 - 
3000 - 

4000 - 
3000 - 

2000 - 
1500 - 

1000 - 
BOO - 

600 - 
500 - 

400 - 
300 - 

200 - 
L5 0 - 

lOO- 


T c ( min ) 
-IOC 

- eo 

- so 

- 40 

- 30 

- 20 

- 15 

- 10 


U 5 


. ^ 3,6 x I0~ 5 l 3 ^ 


0,385 


1 - 2 


- 3 

- 4 

- 5 

- 6 

- 8 


h 10 


20 


- 30 

- 40 

- 50 

- 60 

- 80 
~ 100 

- 150 

- 2 00 

- 300 

- 4 00 

- 500 

- 6 00 

- 7 00 
-8 00 

- 1000 


T c = 0,0195 



l Calif. Culv. Practice ) 


T c= Tiempo concentracion (min) 

L= Longitud del cauce principal (m) 

H = Diferencia de elevacion (m) 

Fig. IX-4. — Abaco para determinacion del tiempo de 
concentracion en cuencas rurales (U.S. A.). 


Ejemplo 

Determinar el tiempo de concentracion a consi- 
derar para el diseho de los tramos de colector de 
aguas de lluvia 1-2 y 2-3, para las areas de la figura 
IX-5. La zona A, es una ladera con pendiente del 12 
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por 100 y vegetation densa, mientras que la zona B 
es dc escasa vegetation y pendiente de ladera del 
orden del 20 por 100. 


Solution 

El agua que escurre de la ladera (X) cae en la 
cuneta paralela a la calle y descarga cn el sumidero 
de la izquierda, tendria una velocidad de escurri- 
miento V=60 m/min, siendo la distancia mas larga 
180 m; tendra un tiempo de concentration de 

H 180 „ 

t= —= — = 3 mtnutos 
V 60 

(consideramos t minimo 5 minutos). 

Por su parte la zona (§) tendra un tiempo de 
concentration que vendra dado por el tiempo de 
cscurrimiento en ladera mas el correspondiente al 
canal M y a la torrcntera T. 

200 ( . 

a) Tiempo dc ladera t - — ^ = 1 .8 minutos. 

b) Tiempo en canal f = 6 minutos. 

c) Tiempo en torrcntera t = 0,2 minutos. 

t = 1,8 + 6 + 0,2 = 8 minutos 


Luego el tiempo de concentration a considerar 
para el diseno del tramo 1-2 sera 8 minutos. 

Definido el tiempo de concentration, podremos 
disenar el tramo y calcular el tiempo de traslado, 
para el gasto maximo en dicho colector 1-2. 

L j _2 longitud del tramo 
' V rl _2 velocidad real en el tramo 

El tiempo de concentration para el diseno del 
tramo 2-3, sera el maximo, entre los tiempos obteni- 
dos para las diferentes areas drenando simultanea- 
mente al punto 2. En este caso, tendriamos que se- 
rial 

a) 8 + t tl . 2 

b) t c del area D. 

Se tomaria el mayor de los dos. 


Estimation del caudal 

La determination del gasto de diseno para un 
sistema de recoleccion de aguas de llu via en zonas 
pobladas atiende gencralmente al metodo racional. 



CORTE N-N 

Fig. IX -5. — Plant a y corte transversal del area de drenajes. 
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El metodo rational asume que el caudal maximo 
que se acumula en un determinado punto, como 
consecuencia de la escorrentia de aguas pluviales, 
esta expresado por la ecuacion: 

Q = C • i • A 

en la cual: 

Q = Caudal en lt/sg. 

C = Coeficiente de escorrentia. 
i = Intensidad de lluvia (It/sg/ha). 

A = Area cn Ha. 

El metodo considera la intensidad de lluvias, pa- 
ra una duration igual al tiempo de concentration, 
ya que se estima que habra un incremento de cau- 
dal a medida que se incrementa el area, puesto que 
la diminution en intensidad con el tiempo es com- 
pensado con el mayor incremento de area. Cuando 
toda el area ha contribuido, esta permanece cons- 
tante pero habra diminution de intensidad a mayor 
tiempo, y por tanto el gasto disminuiria. 

Si consideramos el area (X) de la figura IX-6, 
esta drenara al punto 1 en un tiempo t p lo cual 
significaria que el caudal que recibira corresponde- 
ria a solo parte del area total de la hoya £>, =Ci, A. 


Si consideramos el area {§), esta tendra un tiem- 
po de concentration r 2 y por tanto el area drenada 
sera A + B, luego 

Q 2 = C • i 2 [<§) + ®]>Q, 

y al considerar drenando toda el area de la hoya, se 
tendra 

Q 3 = Cxi 3 [(g) * ®+©]>Q 2 

El Cuadro IX-5, sirve de modelo para ordenar 
los calculos de los diferentes puntos de 
concentration de aguas de lluvia, que permitiran 
posleriormente ubicar sumideros y calcular sus 
dimensiones. 

ESTRUCTURAS DE CAPTACION DE LAS 
AGUAS DE LLUVIA 

Las estructuras de captation, ya mencionadas 
para la recolection de las aguas de lluvia que dre- 
nan a traves de las calles, que hemos definido como 
sumideros o imbornales, deben ser convenientemen- 
te ubicados y dimensionados. 

Ubicacion 

En general, puede decirse que la ubicacion y es- 
paciamiento entre sumideros estara definida por la 


CUADRO IX-5 


PROYECTO: 


CALCULO HIDROLOGICO DE DRENAJES. METODO 
RACIONAL 


HOJA 

N.° 


Punlo 

t dc concentracion 

Lluvia 

Cocf. 


Gasto 

Obscrv. 


Um) H(m) t(min) 

i i Ips/Ha 

cscorr. 

C 

Area 

(Ha) 

de 

diseno 
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ACER A 



Fig. I X -t).—~Area y curva intensidad-duracion. 

magnitud del caudal de aguas de lluvia que para 
determinadas caractcristicas se concentre en un pun- 
to, creando situaciones de incomodidad a peatones 
y al trafico. Esto ha inducido a normalizar una zo- 
na inundable en la calzada. En este sentido, e! 
1NOS, en sus Normas c Instruclivos para el Proyec- 
to de Alcantarillados 1 , establece una «franja de cal- 
zada de 1,50 m de ancho, en avenidas y calles de 
zonas comerciales y residenciales de importancia. En 
otros lugares, se podra considcrar para el mismo fin 
todo el ancho de la calzada, pudicndo en casos es- 
peciales llegar el nivel de agua hasta el nivel de 
acera». 

En ciertos casos, la ubicacion del sumidero esta 
determinada por las siguiente consideraciones: 

a) Puntos bajos y depresiones de las calzadas. 

b) Aguas arriba de las intersecciones, especial- 
mente de los cruces para peatones, en aveni- 
das y calles. 

c) En los cambios de pendiente longitudinal y 
transversal de calzadas. 

d) En accesos a los puentes y terraplenes sobre 
quebradas. 

e) En calles donde la acumulacion de agua mo- 
leste cl transito, en sectores comerciales y 
zonas residenciales de importancia. 

f) En todos aquellos sitios, donde el proyectista 
lo considere necesario, previa justification 
correspondiente. 

El proyectista, mediante la observation del pia- 
no de topografia modificado y de pendientes longi- 
tudinales de calles, podra ubicar tentativamente un 
cierto numero de sumideros, el cual sera posterior- 


mente incrementado o disminuido, mediante la de- 
termination de caudales, que justifiquen su decision. 

Conociendo la pendiente transversal y longitudi- 
nal de la calle, puede delerminarse el ancho mojado 
en la calzada que provea un determinado caudal, 
mediante la ecuacion de Manning, asi como la altu- 
ra que dicho gasto alcanza en cl horde dc la acera o 
en la cuneta. 

Generalmente se toma 2 por 100 como pendien- 
tc transversal de calle; pudicndo en algunos casos 
incremcntarse la depresion en el borde, creando la 
cuneta que aumenta la capacidad de escurrimiento 
(Fig. IX-7). 

Considerando la condition de calle con pendien- 
te transversal del 2 por 100, pcro sin cuneta (Fig. 
IX-7), se tiene: 

Area mojada = - W • Y 0 = ^ x 50 x (Y 0 ) 2 

= 25(Y 0 ) 2 

Perimetro mojado = Y° + J (Y 0 ) 2 +(50 Y 0 ) 2 = 5 1 Y 0 

A 25 

Radio hidraulico— — = — Y A 
P 51 0 

y considerando el coeficiente de rugosidad n de la 
formula de Manning n = 0,016, el doctor J. A. Ayala 
D 36 , elaboro un abaco en funcion de las pendientes 
longitudinales de calle (para pendientes transversales 
S, = 2%) el cual permite estimar la magnitud de an- 
cho mojado en la calzada y altura en el borde de la 
acera; dicho abaco se presenta en la figura IX-8. 

El doctor Ayala en su estudio senala la inconve- 
niencia de permitir el fibre escurrimiento de las 
aguas de lluvia en la calzada (a cada lado) con gasto 
superior a 100 lt/sg. 
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Fig. IX-8. — Abaco para edlculo de area inundada en la calle (Dr. Ayala). 


o 

>v 


For su parte, las Normas del INOS 1 establecen 
la condition de ancho mojado en la calle que, como 
hemos visto, se establece en 1,50 m para ciertas zo- 
nas y permite a la totalidad de calzada como zona 


inundable en otros casos. Esto puede en algunos ca- 
ses representar caudales de circulation superiores a 
los 100 lt/sg, lo cual puede similarmente ser estima- 
do mediante el abaco del doctor Ayala. 
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Una vez ubicado los sumideros, puede determi- 
narse la longilud de ventana y gasto de captation, 
para lo cual se sugiere preparar una tabla como la 
prescntada en el cuadro IX-6, manteniendo un pro- 
cesado ordcnado de calculos que facilita el diseno y 
su revision posterior. 

Ejemplo 

Una calle de 80 metros de longitud, recibe los 
aportes de aguas de lluvia a ambos lados de la cal- 
zada, estimandose el caudal del lado izquierdo en 
0,5 lt/sg como contribution de aguas de lluvia por 
cada metro de calle y en 0,3 lt/sg por metro de calle, 
proveniente de! lado derecho de la via. 

Siendo el ancho de la calle de 9 m, su pendiente 
longitudinal de 6 por 100 y la pendiente transversal 
del 2 por 100, determinar la altura de agua y el 
ancho mojado a cada lado de la calle. 

Q t = 80x0,5 = 40 lt/sg 

Q, d — 80 x 0,3 = 24 lt/sg 

Entrando en el abaco (Fig. IX-8) con Q = 40 
lt/sg y S L = 6% sc lee W= 1 ,90 m, F 0 = 3,8 cm y con 
Q = 24 lt/sg se obtiene W— 1,60 m, F 0 = 3,l cm. 


Luego en el final de la calle el ancho total moja- 
do seria: 

W, = 1,90 + 1,60 = 3,50 m 

como la calle tiene 9 m de ancho, quedan 5,50 para 
circulation de vehiculos, sin inconvenientes, por lo 
cual dependiendo de la zona, pudiera requerirse ubi- 
car un par de sumideros, antes de que esta situation 
se provoque. 

Ejemplo 

Para el mismo ejemplo anterior, determinese el 
caudal maximo que se permitiria para que el ancho 
mojado no sea mayor de 1,50 m, y a que distancia 
arriba del extremo final de la calle habria que ubi- 
car sumideros. 

a) Entrando en el abaco (Fig. IX-8) con S L = 
= 6% y W = 1,50 m, se obtiene Q = 22 lt/sg, 
lo cual constituye el maximo caudal permiti- 
do para la condition establecida. 

b) Siendo el gasto unitario del lado izquierdo 
0,8 It/sg/m y 1,3 lt/sg/m del lado derecho la 


CUADRO IX-6 

HOJA TIPO PARA F.L CALCULO DE SUMIDEROS 


PROYECTO: 

HOJA 

N.° 



Suinidcro 

Ancho 

dc 

calle 

Gasto lt/sg 

Calle (m) 

Long. Q Q 

ventana Interc. Reman. Observ. 

(m) (lt/sg) (lt/sg) 

N." Tipo 


s Ancho A, 'V ra 

(%) mojado 
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Fig. IX-9 — Section transversal de la calle. 


22 lt/sg 

distancia arriba seria L, = — = 44 m 


0,5 lt/sg/m 


de separacion del Iado izquierdo y L d = ^ = 


— 73 in del lado derecho. 


22 

03 


En estas condiciones, se considera conveniente 
ubicar un sumidero adicional del lado izquierdo de 
la callc en e] punto medio de la longitud, limitando- 
se la separacion entre sumideros a 40 m. 

El Manual de Drcnajes 16 presenta la grafica de 
la figura IX-I1, tambien basado en la ecuacion de 
Manning y determina la ecuacion: 


Q = 0,001 75 



S ‘/2 y 8 ' 3 


Q - Lilros/segundos. 

Z-Inverso de la pendiente transversal, 
n = Coeficicnte de Manning. 

S= Pendiente longitudinal. 

Y - Profundidad maxima en cm. 

La expresion dada solo se recomienda para va 
lores de Z > 8. 


Ejemplo 

Determinese el caudal que circula en el horde de 
la acera, si el ancho mojado en la calzada, medido 
desde el borde hacia el centro es de 1,5 m, la pen- 
diente longitudinal es de 6 por 100 y la pendiente 
transversal es de 2 por 100 (iguales datos del ejem- 
plo anterior). 


Si el ancho es de 1,5 m y la pendiente transver- 
sal es 2 por 100 la altura Y sera: 7=0,02x1,5 = 3,0 
cm, asumiendo para n = 0,016 


1 Z 50 

Z = = 50 — = = 3,125 

0,02 n 0,016 

Q = 0,0 1 75 x (3, 1 25) (0,06) 1 ' 2 x (3) 8 ' 3 = 


= 0,001 75 x 3, 1 25 x 0,2449 x 1 8,72 = 25 lt/sg. 


Esto puede obtenerse graficamente, usando el 
abaco de la figura IX-ll. 


Ejemplo 


Uniendo — = 3,125 con S L = 0,06 se obtiene el 
n 

punto M, intcrcepto sobre la linea base; uniendo 
este punto con el correspondiente a la profundidad 
maxima Y = 0,02 x 1,5 = 0,03 cm, se obtiene el inter- 
cept© sobre la recta del gasto Q = 25 lt/sg. 


Dimensiones y tipos de sumideros 

Estos dispositivos de captacion pueden ser de 
varios tipos y su selection esta determinada por ca- 
racteristicas topograficas, grado de eficiencia del su- 
midero, importancia de la via y por la posibilidad 
de arrastre y acumulacion de sedimentos en e! sec- 
tor. 

Determinado el caudal para las condiciones de 
riesgos en determinado punto, y definidos los pun- 
tos de recoleccion de esas aguas de lluvia, conviene 
seleccionar el tipo de sumidero que logre la mayor 
eficiencia de captacion y proceder a su dimensio- 
nado. 

Los principals tipos de sumideros que se em- 
plean para ello son: 

a) De ven tan a. 

b) De rejillas en cunetas. 

c) De rejas en calzadas. 



Fig. IX -10. — Ancho mojado y altura del agua en la 
cuneta. 


a) Sumideros de ventana 

Consiste en una tanquilla de recoleccion, ubica- 
da directamente debajo de la acera, con ventana la- 
teral coincidiendo con el borde de la misma que 
permite la captacion del agua que escurre en la cu- 
neta o borde de acera. 
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ECUACiON 0 = 0,00175 ( -f) y % 

Q = Litros por segundo 
Z - Inverso de la pendiente tronsversal 
n = Coeficiente de Manning 
S = Pendiente longitudinal 
y - Profundidad maxima en cm 


E jempio 

S = 0 03 , n -- 0 016 0 - 100 I p s 

Pendiente transversal = 002 

En t or c e 5 Z = - 5 0 

— — z - - r 3 12 5 
n 0 i 6 J “ 

linase Z/ n : 3125 con s = 0 03 

Morcor en la linea de base y unir 
con 0 = 100 


y ; 6 cms, Z y =50* 06^ 3 0m 


o.' 


I - Unase 


con S 


marcar linea base 
urnr marc a con 0 y 
dete rminar "y " 

2 - Deter minor Qa y Qb 
CO mo en | 

0 T = O a +Q b 
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3 - Pora gasto en 
parte a, determine 

Q t y o B 

Qa = 0 T - Q h 
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Qj, Como en I 
Qt = Qa + Qb 
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NOTA 

Se recomienda utilizer unicamente pora 
v a lores de Z>8- Poro valores de Z<8 
ufitizor formula de Manning 
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l ig. IX -II. — Abaco para deierminar ancho y altura de inundation en calzada. 
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SECCION A - A 

Fig. IX -12. — Flanta y seed on de sumidero de oentana. 


Las Normas INOS 1 , establecen limitaciones en 
cuanto a las caractcristicas de este tipo de sumidero, 
que se indican a continuacion: 

a) Deberan tener una longilud minima de 1,50 m. 

b) La depresion transversal en la calzada con 
un ancho minimo de 0,30 m y maximo de 
0,60 m. La pendiente de esta depresion sera 
hasta de 8 por 100, con un valor minimo de 
2,5 cm de abertura para un ancho de depre- 
sion de 0,30 m y 5 cm para un ancho de 
depresion de 0,60 m. 

c) La altura maxima de la ventana, sera de 
0,15 m a 0,17 m. 

d) El fondo de sumidero, debera tener pendien- 
te minima del 2 por 100 hacia la salida. 


Las figuras IX- 12 y IX- 13 muestran plai.la y 
cortes de un sumidero de ventana. 

El sumidero de ventana tiene la ventaja de que 
por su ubicacion no representa estorbo a! transito, 
sin embargo, su mayor inconveniente radica en la 
facilidad de penetracion de objetos de cierto tamano 
que puedan ser arrastrados, asi como de sedimentos, 
que obstruyen y disminuyen su capacidad de capta- 
cion. A fin de evitar la penetracion de desperdicios 
de cierto tamano, se colocan rejas a la ventana, co- 
mo la moslrada en la fotografia (Fig. IX- 14), lo cual 
le da una mejor utilizacion. 

El ingeniero J. J. Bolinaga 37 recomienda el em- 
pleo de sumideros de ventana, con prioridad por 
razones vialcs, en vias arteriales y distribuidoras, pe- 
ro estima que su eficicncia es baja para pendientes 
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Fig. IX-14. — Sumidero de vettluna con rejilla de protection. Urbaniza- 
tion de Caracas , Venezuela. 
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longitudinales de calle mayores al 3 por 100, por lo 
cual recomienda su utilizacion preferiblemente para 
pendientes longitudinales de calles menores al 
3 por 100. 


Longitud de la ventana 

El doctor J. A. Ayala D., en su estudio «Cdlculo 
de la longitud de ventana de sumideros (imbornales) 
para recoger aguas de lluvia de las calles » 36 estable- 
ce un mctodo de calculo, basado en la ecuacion de 
Manning y en la teoria de vertederos lalerales, limi- 
tando las pendientes longitudinales a un minimo del 
1 por 100, por consideraciones hidraulicas que ha- 
cen que para pendientes al acercarse al 1 por 100, el 
regimen del movimiento se hace critico, que condu- 
ce a las siguientes expresiones 

L= 7 v ^/y 

para valores de Y^b\ 
y la expresion: 

L = ^(4.,67-4,6 log y-^ + 7.38) 

para valores de Y >b, siendo b la altura definida por 
la depresion en la euneta. 

La utilizacion de estas expresiones le permitio 
graficar el abaco dc la figura IX- 17, mediante cl cual 
se determina la longitud de ventana, para un gasto 
(lt/sg) dado y pendientes longitudinales de calle, 
comprendidas entre I y 10 por 100 (pendiente trans- 
versal de 2 por 100). 




big. IX -1 5. — Caracteristicas de escurrimiento en cu- 
neta. 



Fig. IX -lb. — Escurrimiento de agua en euneta. Ur- 
banization de Caracas, Venezuela. 


Ejemplo 

Determinese la longitud de ventana de un sumi- 
dero ubicado en un punto, donde se concentra un 
gasto de 40 lt/sg, siendo la pendiente longitudinal de 
la calle S 0 = 6 por 100 y la pendiente transversal 
S x = 2 por 100. 

Utilizando e! grafico del doctor Ayala, figura IX- 
17 entrando con £ = 40 lt/sg y S = 6 por 100 se ob- 
tiene una longitud de ventana L = 2,70 m. 

Por razones practicas, los sumideros de ventana 
se han estandarizado en tres tipos, para longitudes 
de 1,50 m, 3,00 m y 4,50 m, con anchos de depre- 
sion de 0,30 m, 0,60 m y 0,90 m, respectivamente, 
para diferentes anchos mojados y diferentes pen- 
dientes longitudinales y transversales. 

Las graficas IX- 18 al IX-20, presentan las curvas 
correspondientes tomadas del Manual de Drenajes 
del MOP 16 . 
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Fig. 1X-17. — Abaco para el ealculo de lungitud de ventana (Dr. Ayala). 
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Pe ndiente de la ca I le , 






0.30 m). 



Rtloooo d« Inttrctplocioft Q t /Q 

0 o.l 02 03 04 0.3 0.6 0.7 06 09 1.0 



1.5 2 0 2 3 3 0 

T, Ancho de mundocion R«lodon de In lerceptoeion 0, /Q 

0 0 1 0 2 0.3 0.4 0 5 0 6 O.T 0 6 09 1.0 



1.0 2 0 2.5 3 0 

T, Ancho de inundacion Relacton de interceptocion Q,/Q 


O o.l 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.6 0.9 1.0 



15 2.0 2.3 3.0 

T, Ancho de inundocion 


Fig. IX-19. — Relation de inierceptacion en sumidero de ventana (Cuneta—0.60 m). 
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Rtlocion de In fercepto ci on O t /Q 



2 0 2.3 3 0 3,3 4.0 

T, Ancho de inundocion 


Relocion de Inlerceptocion Q,/Q 


L0NG1TUD DE LA 
VENTANA = 1.5m. 


ALTURA MINIMA DE LA 

VENTANA = TSx 
n = 0,016 





T, Ancho dt inundocion 


Fig. 1X-20. — Relation de interceptacion en sumidero de vent ana (Cuneta = 0.90 m). 
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Relation da Intarceptucion 0 C /Q 

O 01 0? 0 J 04 0 5 06 0’ Oi 09 10 



Fig. IX -21. — Solucion para T - l ..“>0 m; Cuneta = 0.30 m. 


Ejemplo: 

Una callc de urhanizacidn que recibe las aguas 
dc llu via dc las parcelas ubicadas en lado izquierdo, 
tiene una longitud de 120 m y pendiente longitudi- 
nal de 3,5 por 100, siendo la pendiente transversal 
2 por 1 00. 

Si solo se quiere usar sumideros de ventana de 
longitud 1,50 m, con depresion dc 0,30 m, determi- 
lese: cl gasto captado por sumidero, cl numcro re- 
qucrido y la separacion entre ellos, a fin de que la 
zona inundada no sea mayor de 1,50 m, consideran- 
do que cl aporte dc las parcelas cs homogeneo a lo 
largo dc la via y del orden dc 0,6 lps/m. 

Solucion: 

Si se quiere mantener un maximo de ancho 
inundado en la callc de 1,5 m se tendra que para la 
pendiente transversal de 2 por 100, no debera tener- 


Relocion de Inler ceptocioo Oe/O 

O Oi 0 2 OI 0 4 0 3 0 4 0 7 0 1 O* 1.0 



Fig. IX -22. — Solucion para T — 3.00 m; Cuneta = 0.60 m. 


se en el borde de acera una altura mayor de Y = 0,02 x 
x 1,50 = 0,03 m = 3 cm. 

Utilizando el abaco de la figura IX- 18 entrando 

con S = 0,035 y — = 3.125 se obtiene el punto sobre 
n 

la linea base que unido con Y= 3 cm, resulta un 
caudal £ = 20 It/sg. 

Este seria el maximo gasto permitido en la calle, 
siendo los aportes de 0,6 lps/m, el primer sumidero 
debera ubicarse a una distancia L, del punto mas 
20 _ „ 

alto de la calle L = — — = 33,3 m. 

0,6 

Se ubicara a 33 m del comienzo, partiendo del 
punto mas alto. 

Para ubicar el segundo sumidero, habra que de- 
terminar cuanto es capaz de captar el sumidero pro- 
puesto de L=l,50 m, con pendiente S,=3,5% y 
depresion de 0,30 m. 

Utilizando el abaco de la figura IX- 18, entrando 
con e! ancho mojado 7=1,50 m se sube vertical- 
mente hasta interceptar el valor de la pendiente lon- 
gitudinal de la calle S 0 = 3,5 y se proyecta horizon- 
talmente hasta el valor de la pendiente transversal 
S x = 2 % (Fig. IX-21) y se obtiene la relacion dc in- 
terceptacion. 


Q, = gasto captado o interceptado 
Q, =0,50x20= 10 lt/sg 

Podemos usar cl abaco del doctor Ayala (fi- 
gura IX-17) entrando con la pendiente longitudinal 
y la longitud de ventana (Sj=3,5% y L = 1,50 m) 
hasta lograr el interccpto, resultando Q=I2 lt/sg. 

Siendo la relacion de interccpto tan baja, seria 
preferible utilizar una longitud L = 3,0 m, con lo cual 



Fig. IX -23. — Sumidero de rejilla en cuneta tipo S.A.S. 
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obtenemos en la figura IX-22, ^~- = 0,80 lucgo 

Q j = 0,80 x Q = 0,80 x 20 = 1 6 lt/sg 

Lucgo para ublcar el segtindo sumidero, se ten- 
dra quo considerar el caudal remanente del priniero 

Q r = Q-Qi = 20- 16 = 4 lt/sg 

Por tanto, el gasto que rccibira el segundo sumi- 
dcro sera el remanente del primero mas la contribu- 
cidn del area 

Q 2 = Q„xL + Q f 

pero el caudal en la calle esta limitado a 20 lt/sg 



0,6 


Usando sumideros de igua! capacidad (L = 3,0 m) 
sc tendra que a parlir del primero, ubicado a 33 m 
al no cambiar las condiciones de los aportes, se 
podian cspaciar sumideros iguales, a distancias 
iguales; lucgo se tendra: 


Ubicacion del primer sumidero 
L 1 =33,0 m 

los otros sumideros se ubicaron cada 30 m a partir 
de este, luego L = 120 — 33 = 87 m 

87 

Numero de sumideros requeridos N= — =2,9 = 3 
se requieren tres sumideros mas. 

Sumideros de rcjillas en cunetas: 

Consiste en una tanquilla colocada en la cuneta, 
la cual sc cubrc con una rejilla, preferiblemente con 
barras en sentido paralelo a la corriente; sin embar- 
go, a fin de lograr mayor rcsistencia cstructural con 
frecuencia se colocan inclinadas, esto tambien favo- 
rccc al transito de bicicletas. Presentan inconvenien- 
tes frecuentcs por deterioro de las rejillas, ocasiona- 
do por el transito y cslacionamicnto de vehiculos. 
Sin embargo, su mayor ventaja radica en su mayor 
capacidad de captation para pendientes pronuncia- 
das de las callcs. 

La fotografia (Fig. IX-24) muestra sumideros ti- 
po de rejilla en cunetas. 



Fic). IX-24. — Sumidero de rejilla en cuneta. Urbanization de Caracas, Venezuela. 
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Y Superficie oguas orriba 
i„--en la cuneta _ 



Rejo con largo de 0 90m 
y ancho Br de 0 6l m 
Seporacion enlre plefinas 
longitudinals 025, 035 y 
05 metros. 

NOTA 

Para ancho 8r de 0.46 
se puede multiplicar capa- 
cidades por 0 75 

S - Pendiente longitudinal de 
lo calzodo ( m /m ) 

Y = Profundidad maxima en 
lo cuneto ( mts ) 

Y = Profundidad medio de 
la corrienfe sobre la reja 
medida aguas arnba antes 
de comenzor la caida del 
oguo . ( mts. ) 


Fig. IX-25. 


PROFUNDIDAD MEOIA : Y = Y- — 

2 

— Abaco para el calculo de gasto de captacion en sumidero de rejas en 
cuneta ( M.O.P.). 


Las normas TNOS 1 establccen para este tipo de 
sumidero lo siguiente: 

a) Los barrotes deberan ser colocados paralelos 
a la direccion del flujo. 

b) El area neta de las rejillas, sera igual al do- 
blc del area resulfante del calculo como ori- 
ficios rectangulares. 

c) La dimension minima de las rejillas sera de 
0,90 m de largo por 0,60 m de ancho. La 
separacion entre pletinas longitudinales sera 
de 0,025 m, 0,035 m y 0,05 segun las neccsi- 


dades. Se podran adosar dos o mas sumide- 
ros segun sea necesario. 

La figura IX-23 presenta un sumidero de rejillas 
en cuneta, tipo M.S.A.S. 

El ingeniero J. J. Bolinaga 37 recomienda para 
los sumideros de rejillas inclinadas, se considere cl 
doble del area requerida por capacidad hidraulica. 

Para efectos de calculo de este tipo de sumidero, 
el Manual de Drenaje del MOP 16 , presenta un 
abaco que se corresponde con el dimensionado mi- 
nimo del 1NOS, que se reproduce en la figura IX-25. 
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Ejcmplo: 

Un caudal de aguas de lluvia provoca en la 
cuneta una altura de aguas de 5 cm, siendo la 
pendiente longitudinal de la calle S, = 5%, determi- 
ne el gasto de captation de un sumidero de rejilla de 
0,90 x 0,6 1 m. 


Solution: 


La profundidad media Y = Y- 



S x = pendiente transversal 
B, = ancho 


61x0,02 

Y = 5 =5 -0,6 = 4,4 cm 


Y =0,044 


Con este valor se entra al abaco de la figu- 
ra IX-25 y se intcrcepta la recta correspondientc a 
la pendiente longitudinal 5 = 0,05, obteniendose 
aproximadamente Q de diseno-22 It/sg. 



Fig. IX-27. — Sumidero de rejas en calzada , casi to- 
tal me nte ohstruido. 


Sumideros de rejas en calzada 

Consistc en una tanquilla transversal a la via y a 
todo lo ancho de ella, cubierta con rejas, con barras 
diagonales. Generalmentc cl ancho es de 0,90 m. Se 
usan plctinas de 75 x 12 mm y un cspaciamiento en- 
tre cllas no mayor de 6 cm, centro a centro. 

El sumidero estandar, tipo INOS, que se presen- 
ta en la figura 1X-26, se recomienda en caso en que 
cl area libre total para el paso del agua sea igual a 
cuatro veces la section del colector de salida. 


J 


Fig. IX -2 6 . — Sumidero de rejas en calzada. 


El mayor inconveniente de este tipo de sumide- 
ros es el daho frecuente por cl peso de los vehiculos 
y su posterior obstruction al sufrir deterioro las reji- 
11 as. 

La fotografia (Fig. IX-27) presenta un sumidero 
del tipo de rejas en calzada. 

CONDUCCION DE LAS AGUAS DE LLUVIA 

La conduccion de las aguas de lluvia a traves de 
colectores o conductos, atiende a las mismas carac- 
leristicas hidraulicas ya enunciadas y discutidas en 
terminos gencrales, para las aguas servidas. Solo al- 
gunas consideraciones de orden practico que convie- 
ne tener presente, en el diseno de estos sistemas, que 
difieren de los colectores cloacales son: 

a) En razon del arraslre de sedimentos, arena y 
tierra, cuyo peso especifico es mayor que el 
material solido de las aguas negras, sc pro- 
cura disenar con velocidades de arrastre que 
sc eorrespondan con este material. En tal 
sentido las normas han fljado en 0,75 m/sg 
la velocidad minima a seccion llena, cn co- 
lectores de aguas pluviales. Si bien, las con- 
sideraciones hechas en el capitulo respecto a 
la velocidad a seccion plena, tienen vigencia 
para los conductos de aguas de lluvia, ello 
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tiene mcnos signification en este caso, por 
cuanto la determinacion del caudal, en este 
caso tiene mayor apoyo y grado de aproxi- 
macion al gasto de circulation para una 
cierta lluvia, lo cual permite la limpieza de 
los colectores por velocidades superiores a la 
velocidad de arrastre. 

b) El diametro minimo a usar cn colectores 
pluviales es de 0,25 m (10"). 

c) Hn general, la pendiente de los colectores es- 
ta fijada por la pendiente del terreno, a fin 
de lograr la maxima economia en las exca- 
vaciones, pcro en zonas de poca pendiente o 
tolalmente planas, debe procurarse una pen- 
diente capaz de producir el arrastre de sedi- 
mentos para el caudal de diseno, aprovc- 
chando la capacidad del colcctor. 

d) De importancia en el diseno es la determina- 
cion de las profund idades de los colectores 
dc aguas pluviales y su posible intercepto o 
cruce con las tuberias de aguas servidas. En 
este sentido, un buen diseno, liende a lograr 
la maxima economia, lo cual es dependiente 
del diametro y del volumen de excavation 
(ver capitulo VI, ejemplos). 

En zonas planas, donde estamos obligados a 
profundizar la tuberia de aeuerdo a una 
pendiente minima para mantener velocida- 
des de arrastre, generalmente resulta mas 
convcnientc dar las mayores ventajas a la 
tuberia de aguas de lluvia con respecto a las 
tuberias de aguas negras, en virtud de que 
los mayores diametros de las primeras a me- 
nores profundidades lograrian una alternati- 
va economica. A esto agregamos las posibili- 
dades que cxisten de tener un bombeo; siem- 
pre resultant preferible tener que bombear 
aguas negras de caudalcs mcnores, a costo 
menor, que grandes caudales de aguas plu- 
vialcs. 

En otros casos, conviene hacer un analisis 
economico que permita determinar la solu- 
tion mas conveniente; sobre todo si tenemos 
en cuenta los volumenes de excavation de 
los empotramientos cloacales, que pueden 
haccr inclinar la solucion economica hacia 
una menor profundidad de los colectores de 
aguas servidas. 

La determinacion de los perfiles de los colec- 
tores de aguas de lluvia deben senalar los 
puntos de cruce con los colectores cloacales, 
indicando progresiva y cota correspondiente. 

e) Generalmente se procura dejar el eje de cal- 
zada para ubicacion de los colectores de 
aguas negras, quedando por tanto ubicados 



los colectores de agua de lluvia a un lado de 
la misma, casi siempre se logra de esta ma- 
ncra el diseno mas economico (Fig. IX-28). 


Ejemplo: 

La figura IX-29 presenta una zona a urbanizar, 
a la cual sc quiere disenar el sistema de drenaje de 
aguas de lluvia. La zona esta ubicada en las vecin- 
dades de la ciudad de Caracas, cuyas curvas de in- 
tensidad-duracion-frecuencia corresponden a la Re- 
gion Hidrologica XIV del MOP 16 . 

Existe un colector de aguas de lluvia de 60" 
(1,52 m) de diametro (linea a trazos), el cual descar- 
ga en el cauce dc quebrada que atraviesa la parte oeste 
de la urbanization. 


Solucion: 

a) De aeuerdo a la topografia modificada y a 
las curvas dc pavimento, la zona se ha sub- 
dividido en 23 sub-hoyas, las cuales se han 
demarcado en el piano (linea a trazos y pun- 
tos). Figura IX-30 mediante la utilization del 
planimetro o por calculo directo de areas de 
figuras geometricas conocidas sc han deter- 
minado las areas correspondientes a cada 
una. 


Zona 

Area (ha) 

Zona 

Area (ha) 

1 

0,30 

13 

0.48 

2 

1,40 

14 

0,76 

3 

1,30 

15 

0,97 

4 

1,60 

16 

1,03 

5 

1,35 

17 

1.21 

6 

0,25 

18 

0,26 

7 

0,80 

19 

0.34 

8 

0,71 

20 

0,66 

9 

0,79 

21 

0,41 

10 

0,44 

22 

• 1,28 

1 1 

0,58 

23 

0,97 

12 

0.90 

s/n 

0,41 


En el piano se han demarcado las areas co- 
rrespondientes a cada sub-hoya, con un re- 
cuadro, ejemplo: Area (l9) , } 0,34 1 
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b) Dc acuerdo a la zonificacion del parcela- 
miento, se asignaron coeficientcs de esco- 
rrentia, utilizando los senalados por las 
Normas INOS 1 articulos 3.15 y 3.16 asi: 

1. Zona multifamiliar: 12 por 100 


de construccion 0,60 

2. Zona multifamiliar; 100 por 100 

de construccion 0,50 

3. Zona familiar 0,40 

4. Zona comercial 0,70 

5. Zona social 0,20 

6. Zonas dcportivas 0,20 

7. Callcs 0,80 

8. Zona verde 0,30 


Esto permite calcular los coeficientes medios 
de impermeabilidad para cada zona, en base 
a los porcentajes rcspcctivos, lo cual se con- 
densa en el cuadro 1X-7. 

c) Sc ubicaron tentativamente sumideros, los 
cuales reciben las aguas que drenan directa- 
mente de las calles y areas rcspcctivas, y se 
dcterminaron los tiempos de concentracion 
en funcion de las pendientes longitudinales 
de calles. En todos los casos, rcsulto menor 
de 10 minutos, por lo que se asumio este 
como t minimo, en consideration a las ca- 
racteristicas de la zona (zona sub-urbana, de 
trafico limitado). 

Dadas las caracteristicas de la zona y su im- 
portancia relativa, se selecciono de las cur- 
vas correspondientes a la Region Hidrologi- 
ca XIV, la de frecuencia 5, obteniendose pa- 
ra t = 10 minutos, una intensidad de lluvias 
de 310 Ips/Ha. 

d) Mediantc la aplicacion del Metodo Racio- 
nal, sc calcularon los gastos correspondien- 
tes a cada sub-hoya, los cuales se presentan 
en el cuadro IX-7. 


A titulo de ejemplo, veamos el calculo de la 
hoya 20 (Fig. IX-32). 


Area de calle: 


Ancho =7,20 m 
Longitud = 220 m 


Area = 220 x 3,60 = 792 m 2 = 0,0S Ha. 


Area de parcelas = 0,58 Ha. 


Pendiente longitudinal de la calle 12 por 

100 . 

Calculo del tiempo de concentracion. 

Determinemos aproximadamente la veloci- 
dad de escurrimiento en la calle, aplicando 

la expresion de Manning K= — R 2/3 S 1/2 . 


wmnmmziL 



Fig. IX -31. — Hoy as del sector norte. 


El gasto que escurre en la cuneta, provocara 
una altura de agua Y 0 , que podra ser mayor 
o menor que la altura dada a la depresion 
(5 cm). Sin embargo, la velocidad puede de- 
terminarse con aproximacion, asumiendo la 
velocidad cn cuneta igual a la velocidad 
cuando ella fluya para el nivel normal de 
aguas hasta el limite de la depresion. 

Sj Y 0 < 5 cm a = - X - Y °; X = -2- 

2 ' 0,20 





Y 


2 

0 


p=y 0+v /(yj t T(X) 2 = 


= Y„ + ./(Y 0 ) 2 + ^ 

P = Y — Y 

0 20 20 >0 


D A 2,5 (Y 0 ) 2 

o 

< 

P 21 

21 0 

20 Y ° 

50 

= 2 I (0,05) = 0,1 19 

Para Y = 5 cm, R 

v=— r 2/3 s ,/2 = 

n 

= 0,016 X( °’ ! 19)2/3 

x (0,1 2) 1/2 


V = 5,2 m/sg 



220 ^ 4 . 
t c = — =42 sg~l min. 


Para la zona de parcelas que drena a la ca- 
lle, la pendiente es aproximadamente el 10 
por 100 y se considera zona de vegetacion 
ligera, luego usando la informacion del cua- 
dro IX-7, referenda 16 , se obtiene V — 40 
m/min. 



min. 


t c = 1 + 2,5 = 3,5 min. 


tomaremos t = 10 minutos (minimo conside- 
rado para la zona). 
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CUADRO IX-7 


PROYHCTO: 

ING. SIMON 
AROCHA RAVELO 

C.I.V. 2.255 


PROYECTO: 

ING. SIMON 
AROCHA RAVELO 

C.l.V, 2.255 


DETER MI NACION DE LOS 
COEFICIENTFS DE 
ESCORRENTIA (C) 





DETERM INACION DE LOS 
COEFICIENTES DF 
ESCORRENTIA <C) 





Area de 

Punto drenaje Tipo 

Extension 

Coeficienle de 
impermeabilidad 


Area de 

drenaje Tipo 

Extension ( 

Coeficienle dc 
mpermeabilidad 

Ha 

% Total 

Parcial 

Total 


Ha °/, 

' Total 

Parcial 

Total 

Callcs 

0,3 

1,0 

0,80 

0,80 

11 

Calles 

0,08 

0,14 

0,80 

0,11 


0,3 



0,80 



0,58 



0,63 

Unifamiliar 

0,4 

0,3 

0,40 

0,12 


Multifamiliar 

0,82 

0,91 

0,60 

0,55 

2 Zona vcrdc 

0.7 

0,5 

0,30 

0,15 

12 

Calles 

0,08 

0,09 

0,80 

0,07 

Callcs 

0,3 

0,2 

0.80 

0,16 



0,90 



0,62 


1,4 



0,43 


Multifamiliar 

0,40 

0,83 

0,60 

0,50 

Zona vcrde 

1,3 

1,0 

0,30 

0,30 

13 

Calles 

0,08 

0,17 

0,80 

0,13 


1,3 



0,30 



0,48 



0,63 

Calles 

0,06 

0,04 

0,80 

0,03 


Unifamiliar 

0,54 

0,71 

0,40 

0,28 

Zona vcrde 

1,54 

0,96 

0,30 

0,29 

14 

Deportiva 

0,14 

0,18 

0,20 

0,04 


1,60 



0,32 


Calles 

0,08 

0,11 

0.80 

0,09 

Social 

0,15 

0,11 

0,20 

0.02 



0,76 



0.41 

5 Callcs 

0,06 

0,05 

0,80 

0.04 


Unifamiliar 

0,50 

0,51 

0.40 

0,20 

Zona vcrde 

1,14 

0,84 

0,30 

0.25 

15 

Multifamiliar 

0,29 

0,30 

0.60 

0.18 


1,35 



0.31 


Calles 

0,18 

0,19 

0.30 

0,06 

Callcs 

0,13 

0,52 

0,80 

0,42 



0,97 



0,44 

6 Zona vcrde 

0,12 

0,48 

0,30 

0,14 


Multifamiliar 

0,70 

0,68 

0,50 

0,34 


0,25 



0,56 

16 

Calles 

0,13 

0,13 

0,10 

0,10 

Multifamiliar 

0,57 

0,71 

0,60 

0,43 


Zona verde 

0,20 

0,19 

0,30 

0,06 

7 III Calles 

0,23 

0,29 

0,80 

0,23 



1,03 



0,50 


0,80 



0,66 


Multifamiliar 

0,16 

0,13 

0,50 

0,07 

Multifamiliar 

0,58 

0,80 

0,60 

0,48 

17 

Calles 

0,05 

0,04 

0,80 

© 

© 

8 IV Calles 

0,13 

0,20 

0,80 

0,16 


Zona verde 

1,00 

0,83 

0,30 

0,25 


0,71 



0.64 



1,21 



0,35 

Comercial 

0,10 

0,13 

0,70 

0,09 


Multifamiliar 

0,14 

0,54 

0,50 

0,27 

9 Calles 

0,09 

0,11 

0,80 

0,09 

18 

Calles 

0,12 

0,46 

0,80 

0,37 

Zona verde 

0,60 

0,76 

0,30 

0,23 



0,26 



0,64 


0,79 



0,41 


Multifamiliar 

0,28 

0,82 

0,50 

0,41 

Multifamiliar 

0,35 

0,80 

0,60 

0,48 

19 

Calles 

0,06 

0,18 

0,80 

0,14 

10 Calles 

0,09 

0,20 

0,80 

0,16 



0,34 



0,55 


0,44 



0,64 


Multifamiliar 

0,58 

0,88 

0,50 

0,44 

Multifamiliar 

0,50 

0,86 

0,60 

0,52 
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CIJADRO IX-7 (Continuacinn) 


PROYECTO: 

1NG. SIMON 
AROCHA RAVELO 
C.I.V. 2.255 


DF.TERMINACION DE LOS 
COEFICIENTES DE 
ESCORRENT1A (C) 

Punto 

Area de 

drenau 1 T i no 

Extension 

i 

Coeficiente dc 
mpermeabilidad 


Ul L JlalL ft 

Ha “ 

■ n Total 

Parcial 

Total 

20 

Cailes 

0.08 

0,12 

0,80 

0,10 



0,66 



0,54 


Multifamiliar 

0,27 

0,66 

0,50 

0,33 

21 

Cailes 

0,14 

0,34 

0,80 

0,27 



0,41 



0,60 


Comercial 

0,32 

0,25 

0,70 

0,18 


Deport iva 

0,24 

0,19 

0,20 

0,04 

22 

Cailes 

0,10 

0,08 

0,80 

0.06 


Zona verde 

0,62 

0,48 

0,30 

0,15 



1,28 



0,43 


Unifamiliar 

0,10 

0,10 

0,40 

0,04 


Multifamiliar 

0,05 

0,05 

0,60 

0,03 

23 

Cailes 

0.09 

0,10 

0,80 

0,07 


Zona verde 

0,73 

0,75 

0,30 

0,23 



0.97 



0,37 


c) Utilizando los abacos dc la figura IX-8, se 
determina el ancho mojado en la calle y al- 
tura al borde de la acera, que provocaran 
los caudales obtenidos para cada sub-hoya, 
para la condition de diseno establecida. 

Con cl auxilio del abaco de la figura IX- 17, 
se calculo la longitud de ventana, el gasto 
captado y el gasto remanente para cada ca- 
so. Esta information se presenta en el cua- 
dro IX-9, 

0 Con los gastos de captation se disenaron los 
colcctores, torrenteras y canales correspon- 
dientes, lo cual se presenta en el cuadro IX- 10. 


A titulo de ejemplo, veamos el calculo de un 
sector (sector Norte) figura IX-33. 

En este sector se consideran dos colectorcs 
independientes que reciben los aportes de 
las aguas de lluvia siguientes. El colector 
que comienza en la boca de visita L y des- 
carga en la torrentera en el punto T, esta 
constituido por los tramos LAI, MN, NO, 
OP, PQ, QR, RG , GH y HT y sirve de reco- 
leccion para la hoya que integran las sub- 
hoyas 17, 18, 19, 20 y 21 (Fig. 1X-34) y el 
colector que comienza en la boca de visita J 
y descarga al colector principal en la boca 
de visita X constituido por los tramos JK y 
KX, que sirve de recolection a la hoya inte- 
grada por las sub-hoyas 11, 12, 13, 14, 15 y 
16. 

El sector defmido por las sub-hoyas 17, 18, 
19, 20 y 21, todas drenando hacia la calle 
que las circunda constituye una hoya. Las 
sub-hoyas 20 y 21, drenan hacia la calle y 
sus aguas son recogidas en los sumideros 
identificados como n.° 20 y 21 respectiva- 
mcnte en el piano. Igualmente la sub-hoya 
18 drena hacia el sumidero 18 y la 19 al 
sumidero 19. Luego se puede observar que 
el colector de agu as de ll uvia constituido 
por los tramos LM , MN y NO, solo recibe 
los gastos de las sub-hoyas 20 y 21. 


Tramo IM 

Areas tributarias 20 y 21 
Q = C x i x A 

Q = (Cx A) xi = (0,66x0,54 + 0,41 x0,60) x 310 = 
= 186,8 It/sg. 

Q intercepto = 170 It/sg Q remanente= 16,8 It/sg. 
Diametro del colector: 25 cm (10") 

Pendiente del colector: 11,43% 

Longitud del tramo: 35 m 
Velocidad a section plena: 3,6 m/sg 
Capacidad: 181,8 It/sg. 
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CUADRO IX-8 


PonvFrTO ING - SIMON AROCHA RAVELO 

IROYLCIO: Cl. v. 2.255 


CALCULO HIDROLOGICO DE 
DRENAJES. METODO RACIONAL 


Punlo 

t de ConcerUracion 

Lluvia 

Cocftcientc 

escorrentia 

(C) 

Area 

Ha. 

Gasto de 

. ... . Obscrv. 

discno (It/sg) 

Mm) 

H(m) 

t(min) 

t(anos) 

1 1 ps/ha 

1 


21 

10 

5 

310 

0,80 

0,30 

74,4 

2 


26 


5 

310 

0,43 

1,40 

186,6 

3 

180 

76 


5 

310 

0,30 

1,30 

120,9 

4 


50 

10 

5 

310 

0,32 

1,60 

158,7 

5 

100 

40 

10 

5 

310 

0,31 

1,35 

129,7 

6 

235 

2 

10 

5 

310 

0,56 

0,25 

43,4 

7 

410 

21 

10 

5 

310 

0,66 

0,80 

163,7 

X 

100 

3 

10 

5 

310 

0,64 

0,71 

140,9 

9 

160 

8 

10 

5 

310 

0,41 

0,79 

100,4 

10 

160 

8 

10 

5 

310 

0,64 

0,44 

43,4 

1 1 

90 

7 

10 

5 

310 

0,63 

0,58 

1 1 3,3 

12 


21 

to 

5 

310 

0,62 

0,90 

173.0 

n 

145 

2 

10 

5 

310 

0,63 

0,48 

93,7 

14 

145 

2 

10 

5 

310 

0,41 

0,76 

96,6 

15 

80 

10 

10 

5 

310 

0,44 

0,97 

132,3 

16 

260 

34 

10 

5 

310 

0,50 

1,03 

159,7 

17 

— 

— 


5 

310 

0,35 

Warn 

131.3 

IX 

290 

40 

■a 

5 

310 

0,64 

0,26 

51,6 

19 

120 

20 

10 

5 

310 

0,55 

0,34 

58,0 

20 

210 

20 

10 

5 


0,54 

0,66 

1 10,5 

21 

210 

20 

10 

5 

310 

0,60 

0,41 

76,3 

22 

160 

12 

10 

5 

310 

0,43 

1,28 

170,6 

23 

160 

12 

10 

5 

310 

0,37 

0,97 

111,3 

23a 

200 

10 

to 

5 

310 

0,80 

0.08 

19,3 
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CUADRO IX-9 


PROYECTO: 


ING. SIMON AROCHA RAVELO 
CI V. 2.255 


SUMIDEROS DE VENTANA 


Sumidero 

Ancho 

Gasto (It/sg) 


Calle (m) 


Longitud 

Ventana 

(m) 

o 

Q 

Reman. Observ. 
(lt/sg) 

N.° 

Tipo 

calle 

(m) 

Propio 

Sup. 

Total 

S (%) 

Ancho 

mojado 

Altura 

al 

brocal 

Intcrc. 

(It/sg) 

1 

Ventana 

7,20 

74,4 

— 

74,4 

12,3 


3,3 

4,5 

90,0 

— 

2 

Vcntana 

7,20 

1 86,60 

— 

1 86,60 

12,3 

2,00 

4,0 

4,5 

90,0 

96,6 

3 

Tragante 

7,20 

120,9 

96,6 

217,5 

12,3 

2,40 

4,7 

(*) 

230,0 

(*) 

4 

Ventana 

7,20 




3,5 

3,15 


4,5 

130,0 

28,7 

5 

Ventana 





3,0 

3,20 

6,3 

4,5 

130,0 

— 

6 

Ventana 

7,20 

43,4 

— 

43,4 

3,0 


m 

2,5 

50,0 

— 

7 

Ventana 

7,20 

163.7 

— 

1 63,7 

3,5 



4,5 

125,0 

38,7 

8 

Rejas 
Cal /ad a 

7,20 

140,9 

— 

140,9 

1.3 


8,0 

m 

160,0 

— 

9 

Ventana 

7,20 

100.4 

28,7 

129.1 



5,9 

ill! 

125,0 

— 

10 

Ventana 

7,20 




ES 

2,80 

5,7 

4,5 

125,0 

1,0 

! 1 

Ventana 

12,00 






El 

El 

115,0 

— 

12 

Ventana 

12,0 

173,3 

— 

173,3 

5,4 

3,40 


15 

115,0 

58,3 

13 

Ventana 

7,20 

93,7 

— 

93.7 

1,5 

3,30 


3,6 

100,0 

— 

14 

Ventana 

7,20 

96,6 

— 

96,6 

D 

3,35 

6,6 

3,6 

100,0 

— 

15 

Ventana 

7,20 

132,3 

— 

132,3 

4,0 

3,30 

El 

4,5 

120,0 

12,3 

16 

Ventana 

7,20 


11,3 

171,0 


3,40 

6,7 

4,5 

120,0 

51,0 

17 

Ventana 

7,20 

131,3 

— 




6,4 

4,5 

120,0 

11,3 

18 

Ventana 

7,20 

51,6 

— 

51,6 

11,7 

1,70 

3,5 

4,5 

85,0 

— 

19 

Ventana 


58,0 

25,5 

83,5 

11,7 

1,80 

3,7 

4,5 

85,0 

— 

20 

Ventana 

7,20 

1 10,5 

— 

1 10,5 

9,4 

2,04 

4,8 

4,5 

85,0 

25,5 

21 

Ventana 

7,20 

76,3 

— 

76,3 

9,4 

2,10 

4,2 

4,5 

85,0 

— 

22 

Ventana 

12,00 

170,6 

— 

170,6 

9,8 

2,80 

6,3 

4,5 

85,0 

85,6 

23 

Ventana 

12,00 

111,3 

58,3 

169,6 

9,8 

2,80 

5,3 

4,5 

85,0 

84,6 

22 a 

Ventana 

12,00 

19,3 

85,6 

104,9 

0,4 

4,40 

8,5 

3,0 

110,0 

— 

23 a 

Reja 

Calzada 

12,00 

19,3 

84,6 

103,9 

0,4 

4,40 

8,5 

— 

220,0 

— 

24 

Ventana 

7,20 

— 

63,3 

63,3 

8,0 

2,15 

4,2 

4,5 

90,0 

— 


(*) Sumidero cuneta 100 It/sg + Tragante 130 lt/'sg = 230 lt/sg. 
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CUADRO IX-IO 


Tratno 

Areas 

Inbutar 

Gasto 

SP/J 

Long 

0 


Vc 

Vr 


Cota 

terr. 

Cola 

colect. 

Prop. 

Sup. 

Max. 

Capt. 

(m) 

(cm) 



Arriba 

Abajo 

Arriba 

Abajo Observ. 

A-B 

S-5 

S-6 

— 

173,10 

180 

34,3 

120 

15" 

(38 cm) 

293,4 

2,6 

2,83 

42" 

1.393,42 

1.389,31 

1.391,54 

1.387,43 

F-B 

S-1 

S-2 

— 

261,0 

180 

122,9 

35 

10" 

(25 cm) 

188,5 

3,7 

4,55 

8" 

1.393,61 

1.389,31 

1.391,86 

1.387,56 

B-C 

S-3, S-4 
S-7, S-8 

S-I, S-2 
S-5, S-6 

1.114,9 

1.005 

35 

80 

24" 

(61 cm) 

1.198,4 

4,1 

4.92 

16" 

1.389,31 

1.386,51 

1.387,20 

1.384,40 

c n 

— 

S-1 al S-8 

1.1 14,9 

1.005 

52,7 

85 

24" 

(61 cm) 

1.470,6 

5,0 

5,65 

15" 

1.386,51 

1.382,00 

1.334,37 

1.379,89 

D-Y 

S-9 

S-IO 

S-I al S-8 

1 .302,6 

1.255 

74,3 

40 

24" 

(61 cm) 

1.745,5 

6,0 

6,84 

6" 

1.382,00 

1.379,00 

1.379,86 

1.376,89 

L-M 

S-20 
S-2 1 

— 

186,8 

170 

114,3 

35 

10" 

(25 cm) 

181,8 

3,6 

— 

— 

1.438,00 

1.434,00 

1.436,25 

1.432,25 

M-N 

— 

S-20 
S-2 1 

186,8 

170 

100,0 

40 

12" 

(30 cm) 

276,5 

3,8 

— 

— 

1.434,00 

1.430,00 

1.432,20 

1.428,20 

N-O 

— 

S-20 
S-2 1 

186,8 

170 

116,8 

40 

12" 

(30 cm) 

298,7 

4,1 

— 

— 

1.430,00 

1.425,30 

1.428,17 

1 .423,50 

OP 

S-18 

S-19 

S-20 
S-2 1 

321,9 

340 

76,7 

30 

15" 

(38 cm) 

438,9 

3,8 

— 

— 

1.425,30 

1.423,00 

1 .423,42 

1.421,12 

P-Q 

— 

S-I 8, S-19 
S-20, S-2 1 

321,9 

340 

63,6 

53 

15" 

(38 cm) 

399,7 

3,5 

— 

— 

1.423,00 

1.419,60 

1.421,09 

1.417,72 

U-K 

— 

S-1 8, S-19 
S-20, S-2 1 

321,9 

340 

87,0 

1 10 

15" 

(38 cm) 

467,6 

4,1 

— 

— 

1.419,6 

1.410,00 

1.417,69 

1.408,12 

R-Ci 


S-1 8, S-19 
S-20, S-2 1 

321,9 

340 

89,0 

40 

15" 

(38 cm) 

472,9 

4,! 

— 

— 




1.404,53 

(Ml 

S-I 7 

S-18, S-19 
S-20, S-2 1 

453,12 

460 

99,0 

50 

15" 

(38 cm) 

498,8 

4,4 

— 

— 

1 .406,4 1 

1.401,43 ! 

1.404,50 

1.399,55 

ll-I 

— 

S-I 7, S-18 
S-1 9-20-21 

453,12 

460 

26,0 

55 

21" 

(53 cm) 

627,0 

2,8 

-- 

— 

1.401,43 

1.400,00 

1.399,40 

1.397,97 

IT 

— 

S-I 7, S-18 
S-I9-20-2I 

453,12 

460 

331,3 

15 

21" 

(53 cm) 

2.238,2 10,0 

— 

— 

1.400,00 

1.395,00 

1.397,94 

1.392,97 h F 

J-K 

S-15 

S-16 

— 

303,3 

240 

130,8 

60 

12" 

(30 cm) 

316,2 

4,3 

— 

— 

1.398,00 

1.390,15 

1.396,20 

1.388,35 

K-X 

S-13, S- M 
S-24 

1 S-15 

S-16 

556,9 

530 

67,9 

120 

18" 

(46 cm) 

671,8 

4,1 

— 

— 

1.390,15 

1.382.00 

1.388,19 

1.380,04 

X-Y 

S-I l 
S-12 

S-1 3- 14-1 5 
S-16, S-24 

843,50 

760 

78,9 

38 

21" 

(52 cm) 

1.092,5 

4,9 

— 

— 

1.382,00 

1 .379,00 

1.379,97 

1.376,97 

Y-Z 

— 

S-l al S-16 
S-24 

2.213,5 

2.015 

81,8 

110 

27" 

(69 cm) 

2.508,4 

6,8 

— 

— 

1.379,00 

1.370,00 

1.376,81 

1.367,81 


Apoyo c, Clase 2 Apoyo c, Clase 2 
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Fiy. IX-.U. — D esc ary a en tarrentera. Sabana Libre , Fig. IX -35. — Torrentera en talud para conduccion de 

Edo. Trujillo . Venezuela. ayuas de lluvia sin proooc.ar erosion. Urbanization de 

Caracas , Venezuela. 
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CAPITULO X 


Presentacion de proyectos 


Metodo ordenado de diseno: 

— Aguas servidas. — Aquas de lluvia. 
Computu metrico. fcjemplos. 


A continuation se indica una serie de pasos que, 
on forma ordenada, permiten ir determinando los 
aspect os de mayor consideracion en el diseno de un 
sistema separado. 


A) Sistema dc recolcccion de aguas servidas 


1. Definir el sitio dc descarga, pudiendo este 
ser una planta de tratamiento, un curso su- 
perficial previa aprobacion de las autorida- 
des sanitarias o un colector existente en la 
zona. En cualquier caso debe indicarse cota 
de terrene en el punlo de descarga y cota 
de llegada del emisario, este ultimo como 
cota maxima, cota minima o cota obligada 
de la descarga. 

2. Hacer un esbozo del trazado de colectores 
sobre el piano dc planta, procurando evitar 
colectores en contra pendiente y procuran- 
do dar servicio a todas las parcelas, por la 
calle dc mayor facilidad para los empotra- 
mientos. 

3. Determinar el gasto total de la zona, tne- 
diante la apiicacion de criterios y selection 
dc normas que se correspondan con la ciu- 
dad o area en estudio. Se calculara el gaslo 
unitario expresado en Ips/Ha, para toda la 
zona o por sectores cuando se estime con- 
veniente. Ejemplo: 


Q — 458 It/sg. A t = 89,84 It/sg 


Q, 


458 

89,84 


5,10 Ips/Ka. 


4. Definir ejes para dar una nomenclatura a 
las bocas de visila, que permitan su facil 
ubicacion y la denomination de los tramos. 


5. Definir el colector principal y los colectores 
secundarios. 

6. Determinar las areas correspondientes a ca- 
da tramo y a cada colector. 

7. Determinar el gasto de diseno correspon- 
diente a cada tramo (gasto unitario multipli- 
cado por su area). Ejemplo: 

Tramo M1-M2 A = l,62 ha. 

Q — 5,10 x 1,62 = 8,26 It/sg 

8. Siendo la topografia y los costos de excava- 
tion (profundidades) factorcs predominan- 
tes en el diseno, se trata de seleccionar la 
pendiente del colector similar a la del terre- 
no. Sin embargo, es aconsejable verificar la 
pendiente promedio disponible, o la diferen- 
cia de elevation entre el punto de descarga 
y el punto mas alto. Esto debe verificarse 
con mayor cuidado para el colector princi- 
pal, el cual constituye la columna vertebral 
del sistema. 

9. Verificar similarmente la pendiente prome- 
dio de los colectores secundarios respecto 
al punto mas alto y el punto obligado en el 
colector de descarga. 

10. Proceder al diseno, tramo por tramo, de los 
colectores secundarios, comenzando por el 
que sirve a la zona mas alta. Se asume pen- 
dientc y se determina diametro, capacidad y 
velocidad de escurrimiento. 

1 1. Verificar la velocidad de arrastre y la altura 
del tirante de agua. 

12. Determinar las caidas en las bocas de visi- 
ta, a fin de tratar de mantener la condition de 
regimen permanente y uniforme. 

13. Determinar las profundidades minimas en 
cada tramo, tomando en consideracion la 


Presentaci6n de Proyectos 239 



C 8 



Fig. X-i. — Caracteristicas a indicar en perfil de co lector. 


separacion vertical que debe existir con las 
tuberias de acueductos. 

14. Verificar intersection*^ con otros colectores 
o conductos, tales como drenajes. En caso 
tal habria que redisenar, modificando la 
pcndiente. 


15. Determinai* las cargas sobre los colectores y 
seleccionar la clase de tuberia y el tipo de 
apoyo mas conveniente para la condition 
de carga que corresponde. 

16. Indicar los tipos de bocas de visita que se 
corresponden para cada caso. 
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17. Elaborar el cuadro conteniendo toda ia in- 
formacion relativa a cada colector, que en 
forma tabulada presente los datos de todos 
los tramos que lo constituyen. 

Un cuadro como el modelo que se prescnta 
recopila toda la informacion (Cuadro V-23). 

18. Elaborar los perfiles para cada colector, 
con las indicacioncs correspondientes a ca- 
da tramo. Ejcmplo, figura X-l. 


B) Sistcma de aguas de lluvia 

1. Conocimiento del area y seleccion de las 
curvas de lluvias de la zona. 

2. Seleccion de la frecuencia de lluvias para 
aplicacion de la curva selcccionada al sec- 
tor en estudio. 

3. Preparation o esbozo del sistema de drena- 
je; eslunado en base a las curvas de nivel 
el escurrimiento a traves de las calles. 

4. Seleccion de los sitios dc dcscarga. 

5. I J bicacion probable de suinideros en la zo- 
na en estudio. 

6. Definir ejes, para dar una nomenclatura 
que permita con facilidad conocer la ubica- 
cion de los sumidcros y seguir cl trazado dc 
los colectores. 

7. Delcrminar el area que drena a cada sumi- 
dero mediante cl seguimiento, de las curvas 
dc pavnnento y estimar otras posibles areas 
eontribuyentes. 

8. Determinacion del coeficiente medio de im- 
permeabilidad para cada sector o zona, 
marcadamente diferenciable. 

9. Determinacion del tiempo de concentra- 
cion, comenzando con el punto mas aleja- 
do. 

10. Determinacion de la intensidad de lluvias, 
en cada punto de diseno (sumidero), me- 
diante la curva de frecuencia seleccionada 
para el tiempo de concentration correspon- 
diente. 

11. Calculo del gasto de diseno, mediante la 
aplicacion de la formula dada para el meto- 
do racional Q — Ci-A. 

12. Vcrificar, de acuerdo a la section transversal 
de la calzada, el ancho mojado que provoca 
el caudal de aguas de lluvia correspondien- 
le a! punto. En caso de considerarse que 
ello provoca dificultades, se ubicaran otros 


sumideros a distancias convenientes, en 
puntos mas altos de la calle que climinen 
los problemas confrontados y eviten danos 
para la frecuencia estimada. 

13. Determinacion del diametro, mediante la 
escogencia de una pendiente que tome en 
consideration la (opografia y la profundi- 
dad de la excavation. Deben tenerse pre- 
sente las consideraciones hechas para los 
colectores de aguas servidas, en el sentido 
de evitar inlersecciones, por lo cual un cui- 
dadoso estudio debc hacerse verificando 
pendientes promedios disponjbles. 

14. Determinacion del tiempo de traslado entre 
bocas de visita, a fin dc obtener los tiempos 
de concentracion resultantcs en cl nuevo 
punto de incorporacibn, que permita hacer 
el diseno para el caudal del siguiente tramo, 
tomando en cuenta los tiempos de concen- 
tracion comunes para dos o mas acometi- 
das de agua a un mismo punto en forma 
simultanea. 

15. Proceder al diseno, tramo por tramo, detcr- 
minando las caracteristicas hidraulicas y la 
estimation de la transition (escalon) en ca- 
da boca de visita. que evite remansos o sal- 
tos hidraulicos en los colectores. 

16. Determinar las cargas sobre los colectores y 
selcccionar la clase de tuberia y tipo de 
apoyo mas conveniente. 

17. Indicar los tipos de bocas de visita que se 
correspondan a cada caso. 

18. Elaborar los cuadros conteniendo toda la 
informacion relativa a cada sumidero. Fj.: 
Cuadros 1X-7 y 1X-8. 

19. Elaborar los cuadros conteniendo toda la 
informacion relativa a cada colector. Un 
cuadro como el que se muestra, recopila es- 
ta informacion. Ejemplo, cuadro 1X-9. 

20. Elaborar los perfiles para cada colector con 
las indicaciones correspondientes a cada 
tramo, en forma similar a como se senalo 
para los sistemas de aguas servidas. 


Cantidades de obra. Computo metrico 

Para la elaboration de las cantidades de obras o 
computes metricos, se ha seguido la clasificacion de 
partidas que a tal efecto tiene el Instituto Nacional 
de Obras Sanitarias y las que se presentan en e! 
cuadro que aparece en las paginas siguientes. 
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CUADRO X-l 


HOJ A TIPO PARA COMPUTO DE OBRAS 


CUADRO X-l (Com.) 


N." 


Description 


Umdad Cantidad 


Prccio Prccio 

unitario total 


N.° 


Description 


Unidad Cantidad 


Precio Precio 

unitario total 


2 MOV1MIENTO 
DE T1ERRA 


210 EXCAVACION 


21211 Excavacion dc 

zanjas en tic- 

rra. Entre 0 y 5 
m. m 3 

Mano 

Maquina 

21212 Excavacion de 

zanjas en lierra. 

Entre 5 m y mas. m 3 

Mano 

Maquina 

21221 Excavacion de 

zanjas en tierra 
con penones. En- 

Ire 0 y 5 in. m 3 

Maquina 

21222 Excavation de 

zanjas en lierra 
con penones. En- 

Ire 5 in y mas. m 3 

Maquina 

212.11 Excavation de 

zanjas en tierra 
con roca. Entre 0 
y 5 m. m 3 

21232 Excavacion de 

zanjas en lierra 
con roca. Entre 5 

m y mas. m 3 

21213 Excavacion de 

zanjas en tierra. 

Entre 0 y 3,50 m. m 3 

Mano 

Maquina 

21223 Excavacion de 

zanjas en lierra 
con penones. En- 
tre 0 y 3,50 m. m 3 

Maquina 

21233 Excavacion de 

zanjas en lierra 
con roca. Entre 0 

y 3,50 in. m 3 

21411 Excavacion de 

canales en tierra. 

Entre 0 y 5 m. m 3 

21412 Excavacion ' de 
canales en tierra. 

Entre 5 m y mas. m 3 


21413 

Excavacion de 
canales en tierra. 



Entre 0 y 3,50 m. 

m 3 

21421 

Excavacion de 
canales en tierra 
con penones. En- 



tre 0 y 5 m. 

m 3 

21422 

Excavacion de 
canales en tierra 
con penones. En- 



tre 5 m y mas. 

m 3 

21423 

Excavacion de 
canales en tierra 
con penones. En- 



tre 0 y 3,50 m. 

m 3 

21431 

Excavacion de 
canales en roca. 



Entre 0 y 5 in. 

m 3 

21432 

Excavacion de 
canales en roca. 



Entre 5 m y mas. 

m 3 

2143.3 

Excavacion de 
canales en roca. 



Entre 0 y 3,50 m. 

m 3 

21800 

Excavacion en 
tune! con mate- 



rial. 

S. Entibado. 
C. Entibado 

m 3 

21241 

Excavacion en 
zanja incluyendo 
abatimiento de la 
meza de agua. 



Entre 0 y 5 m. 

m 3 

21242 

Excavacion en 
zanja incluyendo 
abatimiento de la 
mesa de agua. 



Entre 5 m y mas. 

m 3 

21243 

Excavacion en 
zanja incluyendo 
abatimiento de la 
mesa de agua. 



Entre 0 y 3,50 m. 

m 3 

220 

RELLENO 


22111 

Relleno compac- 
tado con tierra 
de materia] de lk 



excavacion. 

3 


d 95%. 

m 

22112 

Relleno compac- 
tado con tierra 
de material de la 
excavacion. 



d 90%. 

m 3 
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CUADRO X-l (Cont.) 


CUADRO X-l (Cont.) 


N.° 


Description 


Unidad Cantidad Precio Predo 
umtano total 


22121 Relleno con tie- 
rra de material 
dc prestamo, 

d 95%. m J 

22122 Relleno con tie- 
rra de material 
de prestamo, 

d 90%. m 3 

22211 Relleno con ma- 

terial granular de 
la excavacion 
(Granzon) m 3 

22212 Relleno con ma- 

terial granular dc 
la excavacion 
(arena) m 3 

22213 Relleno con ma- 

terial granular de 
la excavacion 
(piedra picada) m 3 

22221 Relleno con ma- 

terial granular dc 
prestamo (gran- 
zon) m 3 

22222 Relleno con ma- 

terial granular de 
prestamo (arena) m' 

22223 Relleno con ma- 

terial granular de 
prestamo (piedra 
picada) m 3 

223(H) Relleno sin com- 

pactar m’ 

230 BOTE DE T1E- 

RRA 

23100 Con arreglo m 3 

23200 Sin arreglo m 3 

3 COLOCACION 

DE TUBERIAS 
Y 

ACCESORIOS 

317 De concreto de 

los siguientes dia- 
metros: 


3 

1706 

De 

0 

150 

mm 

ml 

31708 

Dc 

0 

200 

mm 

ml 

31710 

De 

0 

250 

mm 

ml 

3 

1712 

De 

0 

300 

mm 

ml 

3 

1715 

De 

0 

380 

mm 

ml 

31718 

De 

0 

460 

mm 

ml 

31 

1721 

De 

0 

530 

mm 

ml 

31 

1724 

De 

0 

610 

mm 

ml 

31 

1727 

De 

0 

680 

mm 

ml 

31 

1730 

Dc 

0 

750 

mm 

ml 

31 

173.3 

De 

0 

840 

mm 

ml 

31 

1736 

De 

0 

910 

mm 

ml 

31 

1742 

De 

0 

1.050 

mm 

ml 

31 

1748 

Dc 

0 

1.200 

mm 

ml 


N.° Description Unidad Cantidad 


31754 Dc 0 1.350 mm ml 

31760 De 0 1.500 mm ml 

31766 De 0 1.650 mm ml 

3(772 De 0 1.800 mm ml 

31778 De 0 1.950 mm ml 

31784 De 0 2.100 mm ml 

31790 Dc 0 2.250 mm ml 

31796 De 0 2.400 mm ml 

360 Construction de 
colector de con- 
creto (incl. acero 
de refuerzo). 

a) Rectangulares 
cerrados. ml 

b) Rectangulares 
abiertos. ml. 

37 CONEXIONES 

DE CLOACAS 

317 Empotramicntos, 

incluye tanquilla, 
base y tapa prefa- 
bricates 

37110 Empotramiento 



senctllo 

Pzas. 

37120 

Empotramiento 



dobie 

Pzas. 

372 

Bases para B.V. 
0 1,22 (Tipo 11) 


373 

Bases para B.V. 
0 1,22 m (Tipo 



IA) 

Pzas. 

374 

Bases para B.V. 
0 1,22 m (Tipo 



lb) 

Pzas. 

374 

Bases para B.V. 
0 1,22 m (Tipo 



Ilia) 

Pzas. 

376 

Bases para B.V. 
0 1,22 m h 5,00 



(Tipo Illb) 

Pzas. 

377 

Cilindros, conos, 
caidas, «marcos 
tapas», y rejas. 
Incluye suminis- 
tro. 


37711 

Cilindros tipo 



«C» 0 0,61 

ml 

37712 

Cilindros tipo 



«A» 0 1,22 

ml 

37713 

Cilindros tipo 



«B» 0 1,52 

ml 

37721 

Conos tipo «A» 



0 1,22x0,61 Pzas. 

37722 Conns tipo «B» 

0 1,52x1,22 Pzas. 


Prccio Precio 

unitario total 
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CUADRO X-l (Com.) 


CUADRO X-1 (Cont.) 



N." Description Unidad Canlidad 


Prccio Prccio 

unitario total 


38215 

Para tubos 
380 mm 

0 

ml 

38218 

Para tubos 
460 mm 

0 

ml 

38221 

Para tubos 0 
530 mm 


ml 

38224 

Para tubos 
610 mm 

0 

ml 

38227 

Para tubos 
680 mm 

0 

ml 

38230 

Para tubos 0 
750 mm 


ml 

38233 

Para tubos 
840 mm 

0 

ml 

38236 

Para tubos 
910 mm 

0 

ml 


440 PAVIM1ENTOS 
RECONSTRUC- 

CION 


441 iO En calzada dc 
concrete c -0.05 
m Ret:-: 10 

kg/cm : m" 

44120 En calzada dc 
concrete, e = 0,10 
m Rcc 210 

kg/cm’ nr 

44 1 30 En calzada de 
co ncrcto. c-0.15 
m Rcc = 2 10 

k g ; c m 2 m’ 

44140 En calzada de 
cone ret o. c = 0,20 
Rcc = 210 kg/cm nr 

44310 En calzada de as- 
falto c = 0,05 m. 

44320 En calzada de as- 

fallo c = 0, 1 0 m. nr 

44330 En calzada de as- 

falto e -0.15 rn. nr 


44340 En calzada dc as- 

falto C = 0,20 m. in 2 

44510 Capa de roda- 
miento en cal/a- 
das de asfalto, en 
asfalto calieijte y 
en capas e -%),05 m 2 

44520 Capa de ro^a- 
miento en calty- 
das dc asfalto, en 
asfalto caliente y 
en capas e 0,10 m 2 

44530 Capa dc roda- 
miento en calza- 
das dc asfalto. en 
asfalto caliente y 
en capas c = 0,l5 nr 
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CUADRO X-l (Coni.) 


Ejemplo 


N " 

Description 

Unidad Cant id ad Precio Prccio 

umiario iotai 

44540 

Capa de roda- 
miento on calza- 
da dc asfallo, en 
asfalto calicnle y 
on capas c 0,20 


690 

ACI-RO DR 



RLRJURZO 


69126 

Ca hi lias redondas 
0 3/4" R = 1.400 
kg/cm 

kg 

920 

IS 1 ARII.IZA- 

CION Y./O PRO- 
Tf-X'CION Di; 
TAUIDI.S 


92 1 1 I 

tin /anjas con cn- 
lihado do madcra 

nd 

92112 

lin /.anjas eon cn- 
ubado dc acoro 

m : 

92121 

tin /anjas con 
hinco do lablosta- 
ca dc madcra 

m ■' 

92122 

In /anjas con 
liinco dc tablcsla- 
ca do accro 

rtr 


La localidad de la figura X-2 dispone de un co- 
lector marginal del rio X, cl cual descarga a una 
planta de tratamiento de aguas servidas ubicada en 
el extremo sur-este. 

Se pide: 

a) Atendiendo a la topografia, haga una sepa- 
racion de hoyas correspondienlcs a colecto- 
res que descarguen a este emisario. 

b) Determine las areas correspondientes a eada 
colector. 

c) Determine el area correspondiente al tramo 
M1-M2. 

d) Determine el caudal de diseno de dicho 
tramo, si el gasto total del sistema es de 
258,18 It/sg. 

e) Determine el caudal de diseno del tramo fi- 
nal del colector secundario definido por el 
eje (2). 


Soiucion 

a) De acuerdo a la lopografia se ban determi- 
nado 5 hoyas, que hemos denominado para 



Fig. X-2. — Topografia y vialidad de zona urbana. 
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Fig. X-3. — Delimitation de hoyas de drenaje. 


efectos dc identificacion con los numeros I, 
II, III, IV y V {Fig. X-3). 

b) Mediante la utilization de planimetros y/o 
calculo aproximado a areas de figuras geo- 
metricas definidas, se tiene: 


Hoya I 

Area = 2,34 

Ha. 

Hoya II 

Area = 29,4 

Ha. 

Hoya III 

Area = 17,7 

Ha. 

Hoya IV 

Area = 19,3 

Ha. 

Hoya V 

Area = 2 1,1 

Ha. 


c) HI tramo MI-M2 que corresponde a la 
hoya I, recibe los aportes del area rayada 
(Fig. X-4) y su superficie es de 1,62 Ha, me- 
diante determination analitica en base a 
areas de figuras geometricas conocidas. 

d) E! gasto de diseno del tramo es de: 


(2,34 + 29,4 + 17,7 + 19,3 + 21,1) 

, 258,18 

X ’ 62 " ”8984" X 1,62 = 4,66 lt/Sg ‘ 


e) El caudal de diseno del colector secundario 
definido por el eje 2, corresponde al gasto 
total de la hoya II, luego: 



Fig. X-4. — Area correspondiente al <;oiector M1-M2. 
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Ljemplo 


Disenar el tramo C3-C1, el cual debe descargar 
a no menos de 20 cm por sobre el nivel maximo de 
aguas negras en el emisario Cl-Dl, sabiendo que 
este ultimo no trabaja a seccion plena, su pendiente 
es de 10 por 1.000, su diametro de 18” (46 cm) y su 
rasante esta a la cota 76,46 en el punto Cl. 

Toda la tuberia esta colocada cn zanja, sobre 
terreno poco estable o desmoronable y solo se desea 
usar apoyo clase B (MOP). 

Los datos caracteristicos de la zona urbanizada 
son: 


La condicion del problema implica que debe 
descargar a altura tal que este 20 cm sobre el nivel 
de aguas en el emisario, luego debemos calcular pre- 
viamente la altura de aguas en el emisario. 

Emisario: 


0= 18” (46 cm) 
s =10%o 


Qr = ] 96 
Qc 260 


= 0,754 


H — 0,63 x 46 = 29 cm 


H 

D= 0 ’ 63 


V c = 1 ,60 m/sg 
V R 

~ 1,09 


V K ~ 1 ,09 x 1 ,60 = 1 ,74 m/sg 


1. Gasto provcniente del acueducto = 66 lt/sg, 
distribuidos asi: 

a) Domestico = 25 lt/sg 

b) Comercial = 18 lt/sg 

c) Industrial =23 lt/sg 

2. Infiltration 20.000 lt/km/dia. 

3. Area de urbanization = 45 Ha. 

4. Longitud de colectores = 3,5 km. 

5. Coeficientes: 

a) Coeficiente de regresion =0,80. 

b) Coeficiente K en funcion de poblacion 
-3,0. 

c) Coeficiente de descarga maxima horaria 
= 2,5 


Gasto de diseno 

a ) Q,-Q m xKxR=25x3x0,80 =60 lt/sg 

b) Q 2 =QxR = 18x0,80 =14 lt/sg 

c) Q 3 = 23 lt/sg =23 lt/sg 

97,4 lt/sg 

20.000 x 3,5 

Cr infill racion “ b,8 1 lt/sg 

Q— » = 2 ( S Q) - 2 (97,4 -f-0,81)= 1 96,42 lt/sg. 

Qd — 1 96,42 lt/sg 

Veamos la pendiente disponible: en C 3 rasante 
de llegada 79,07. Habra que determinar la transicion 
cn C 3 , para conocer la rasante de salida, para lo 
cual es preciso conocer las caracteristicas hidraulicas 
del colector C3-CI, e implica la determination de 
pendiente en el tramo. 

Veamos cual seria la cota mas baja a la cual 
podria llegar el colector C3-C1, en el punto Cl. 


Siendo la rasante del emisario 76,46 como la 
descarga de C3-C1 debe estar 20 cm sobre el nivel 
de aguas, se tiene que la cota de descarga no puede 
estar mas baja que la cota 76,46 + 0,29 + 0,20 = 76 95 


Cota mas baja de la descarga 76,95 

Luego la pendiente maxima sera: 

H = 79,07 -76,95 = 2, 12 m 

L = 120 m 

0 2,12 

^-0.0193 

Smax— 1 9,30 % 0 

Sin embargo, esto seria cn el supuesto de que no 
hubiese necesidad de un escalon en C3\ pero esto 
sera necesario para mantener el regimen en C3, lue- 
go realmente la pendiente sera menor que esta. Ade- 
mas debemos de considerar que en el punto C2, 
existe un colcctor de aguas de lluvia que no pode- 
mos interferir, determinamos la cota del lomo del 
tubo de aguas de lluvia para evitar que la profun- 
didad de la rasante de la cloaca C3-C1 lo interfiera. 

Cota rasante tuberia aguas de lluvia = 76,32 
0 del tubo = 76 cm+l7= 0,93 
(e = 8,5 cm) 

iijs 

luego la rasante del colector de aguas negras C3-C1 , 
debera estar a una cota mayor que 77,25 en el pun- 
to C2. 

^maximo entre C2 y C3 (sin incluir escalon en C3) 
H = 79,07 -77,25 = 1,82 m 


luego pendiente maxima seria: 


H 

L 


1,82 

MO 


= 0,0165. 


S m ax para evitar interferencia = 16,5 por 100. 
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Si consideramos que debemos dar un escalon cn 
CJ y que la rasante en C2 dcbe estar algo separada 
del lorno del colector de aguas de Iluvia, vamos al 
abaco de Manning n — 0,015 y entramos con S— 15 
por 1.000, Q = 196,42 lt/sg cncontramos 0 — 16" 
(40 cm) con S=I5 por 1.000 y (7 = 196,42. 


0^ 

Qr 

Qc 


16" (40 cm) 


196 

240 


-0,817 


C = 240 lt/sg V f — 1 ,80 m/sg 
H V K 

D = 0 ’ 57 v7 =M5 


H -0,67 x 40 -27,2 cm 
V R = 1,15 x 1,80-2,07 cm 


La diferencia entre el lomo del tubo de aguas de 
Iluvia (77,25) y la rasante de cloacas del tramo C3- 
CJ (77,31) en cl punto C2 es de 0,06 m. 

Rasante del colector en Cl 

0,015 x 120=1,80 rn 
luego rasante en Cl 


78,96-1,80 = 77,16 


Trasladamos estos valores al perfil y calculamos 
la clase de tuberia. 


Calculo del escalon cn C3 


Debemos previamente calcular el tirante de agua 
del Iramo C5-C3 


<2k 

V 


80 

88 


-0.91 ~=0,72 ^ = 1.15 


D 


V, 


„-l. 15 x1, 70=1, 96 m/sg H -0,72 x 25 = 18 cm 


V, - 1,96 m/sg V 2 = 2,07 m/sg 

h, “( Hl+ 2)“( H,+ 2) +KAh> 
11 > 27,2 cm Hj = 18 cm 


V 2- 

2.07 m/sg V , = 

1,96 

m/sg 

v 2 2 

(2,07) 2 

0 .. . = 0,218 m 

vj 

_ (l,96) 2 

2g 

2+9,81 

2g 

2 + 9,81 


hr = (0,272 4 0,2 1 8) - (0, 1 8 + 0. 1 96) + 0, 1 (0,2 1 8 

- 0, 1 96) 

hr = (0,49 - 0,38 + 0, 1 (0,022) = 0,49 - 0,38 + 0,002 = 

— 0,1 I m 

Luego el escalon en C3, sera de 0,11 m y la 
rasante de salida del colector C3-C1 sera 


79,07-0,11 =78,96 

Verifiquemos si la pendienle asumida es satisfac- 
tory. Cota minima a fa cual puede descargar en el 
emisario - 76,95 


H - 78,96 — 76,95 = 2,01 m 


2,01 

= j 20 =0,0168= 16,8 7„„> 15 


luego la S asumida si satisface. 

Calculo de la rasante 0,015 x 1 10 — 1,65 m.. luego 
la rasante en C2 sera 78,96 1 ,65 = 77,3 1 > 77,25. 


Para la determination de la clase de tuberia, uti- 
lizamos el abaco de la figura VI-30, que correspon- 
de al diametro seleccionado 0-16" (40 cm), la cual 
se presenta en la figura X-6, con la solution corres- 
pond iente. 

Por tratarse de profundidades de excavation quo 
en ciertas partes del perfil alcanza profundidades de 
hasta 6,04 m, y siendo el terreno desmoronable sc 
usara Zanja entibada, lo cual corresponde a la curva 
II en cl grafico dc cargas sobre colectorcs. 

Para esta condicion de carga muerta mas carga vi- 
va, ninguna de las tres clases dc tuberia existentes 
en cste diametro es capaz de soporlar con apoyo 
tipo B, el peso que lal condicion de carga le genera 
(aproximadamente 8,3 toneladas ml). Pucs si obscr- 
vamos la mejor de ellas, tuberia clase 3, observamos 
que intercepta a la curva cn consideration (caso II) 
en el punto M (Fig. X-6) que equivale a un relleno 
de 3,3 m o una carga 5,9 toneladas/ml. 

De modo que si la condicion del problema se 
manticne, no habria solucion posible con apoyo ti- 
po B. 

Busquemos otra solucion, mejorando la condi- 
cion de apoyo, es decir, usando apoyo clase A. 

Para este caso, se observa en la grafica X-6, 
que la tuberia clase 1 con apoyo tipo A, podria uti- 
lizarse para un relleno sobre el lomo del tubo no 
mayor 2,85 m (punto N): la tuberia clase 2 con igual 
tipo dc apoyo soporta un relleno maximo de 4,80 m 
(punto P) y la tuberia clase 3 con apoyo A, soportaria 
hasta 6,00 m de relleno. 

En estas condiciones la unica tuberia capaz de 
soportar en toda su longitud la carga a que estara 
sometida es la correspondiente a la clase 3, con 
apoyo tipo A , cuyo costo sin incluir instalacion es 
120x72,90-8.748,00 Bs. Sin embargo, podria en- 
contrarse una solucion mas economica, adoplando 
tuberias clase 1 y 2 hasta los limites de su resislcn- 
cia estruclural y cambiando a partir de alii por la 
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tubcria clase 3 manteniendo en toda la longitud un 
solo tipo de apoyo (ciase A). 

En efecto, determinamos la progresiva corres* 
pondicnte al limite maximo de relleno para la clase 
1 y clase 2 (figura X-7). 

espesor (uberla 4 cm. 

0 + 2 c — 0,40 + 0,08 = 0,48 m. 

Relleno minimo = 2,34 — 0,48 = 1,86 m. 

Relleno maximo =6,04 — 0,48 = 5,56 m. 


Relleno 
1 =2,85. 

maximo admisible 

para 

tuberia 

clase 

Relleno 

2=4.80. 

maximo admisible 

para 

tuberia 

clase 


2,85= 1,86 + {0,0 14 + 0,15) X 


2,85-1,86 

03)29 


34,1 


X = 34 m. 


4,80=1,86 + 0,014 (X +y) + 0,01 5 (X+y) 


250 Cloacas y Orenajes 



o 

00 

•* 


m 

<D 

rj 


Z = 19 0 
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Y - 6 7. 0 
CLASE 2 
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CLASE ) 


Fig. X-7.— Determination de longitudes de las closes 
de tuberia. 


sustituyendo X por su valor 


4,80 = 1 ,86 + 0,476 + 0,5 1 + 0,029 y 
1.954 

y_ o;o29 =67 ’ 4 m 


y — 67 rn. 

Z- 120 — (34 + 67)= 19 
Z = 19 m. 


Luego las longitudes de tuberia correspondientes 
a cada clase son: 


Clase 

Longitud 

Costo (Bs) 

A poyo 

1 

34 m 

1.774.80 

A 

2 

67 m 

4.087,00 

A 

3 

19 m 

1.385,10 

A 


Total: 7.246,90 
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EMISARIO A N. 
# I 8" 7 6.46 


AQUAS NEGRAS 
0 e" 79.30 


9 76 cm. 

76.32 A LLU VIA 


Q = 80 l/» 

S = 26,6 %o 
0 : 10 " 

C j 88 l/* 

Vc = I 70 m /• 


Q -- 8 0 l/i 
S = 26,6 %o 

9 - 10" 

C = 88 t /• 
Vc -- i 70 m/» 


PROGRESIVA ° 

o 

RASANTE S 

CALL E * 

RASANTE 

CLOACA 


RELLENO 


l ui X-tf. Pcvfii lU’fiiiiiiro con indication dc proi/resita r colas cn los cambios dc clast 



lo cual rcpiescnla una economia cn ci Iraino dc Bs. 
I . 700.00 aproximadamenie. 

I n la fiiuira X-S, sc indican cotas y progrcsivas 
del iramo. con imlicacidn dc los cambios de tuberia. 


Kjcmplu 

Disenar c! colcctor principal que sc rnucslra cn 
la figura X-9, cl cual rccibc los aporlcs dc los colec- 
lorcs sccundarios que sc indican. 


• t ' 

* \ 


\ ,y a io 

’ // I 101 ,IO> 


7TT A7 ^'00 A0 777; 

( 101.00) < 101,30 ) 


7A2 ' • ' 00 A3 ‘ 1 ' " n A4 
(10*. 39) (10*. 131 uoe.io) 


A I 

( 10! .« 5 I 


l- id. X - 1 ).— Plant a dc cloacas dc sector residential. 
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‘■I colector dcbe descargar a una estacion dc 
bombeo ubicada cn A 10, y esta obligado a descar- 
gar a la cot a 101,20 en die ha estacion. 

So I uc ion 

Fstando definidos los gastos de cada uno de los 
colectores secundarios, se obtienen los gastos dc di- 
sent) tic cada tramo del emisario y se elige la pen- 


diente del colector en funcion de la pendiente del 
terreno. C'onsiderando la cota obligada cn la descar- 
ga se visual iza la pendiente promedio del colector, a 
fin de scleccionar menores pendientes para cada tra- 
mo. tomando en cuenta los posibles esealones en los 
cambios de diametro. 

Fn el cuadro siguiente se presen tan los calculos 
correspond ientes a cada tramo. 


1 IIIITH1 


(.asto 

Q 

li'SR 

Pend. 

0/00 

<b 

cm 

Capac 

h/sg 

1,1 S R 

(Vania 
en ltd V 

Cotas 

Terreno C'olector 

Clasc de tuberia 

y 

tipos de apoyo 

ai-a: 

100 

1 43 

1.9 

53 

168 

0.75 

— 

102,63 

102.55 

100,49 

99,96 

Clast; 2 apoyo B 

A2-A3 

100 

226 

1.2 

61 

226 

0,77 

0,08 

102,55 

102.15 

99.88 

99,76 

Clase 2 apoyo B 

A 5 A 4 

1 10 

343 

2.9 

6! 

343 

1.18 

0.03 

102,15 

102.70 

99,73 

99.41 

Clase 2 apoyo B 

A4-.AS 

1 15 

343 

2.9 

61 

34 5 

1.18 

0,03 

102,70 

102,10 

99.38 

99,05 

Clase 2 apoyo B 

As Ad 

100 

639 

1.8 

84 

639 

1.80 

0,23 

102,10 

102,00 

98.82 

98,60 

Clase 4 apoyo B 

Ad A ’ 

1 10 

659 

1.8 

84 

639 

1.80 

0.05 

1 02.1 X) 

101.80 

98,57 

98,37 

Clase 4 apoyo B 

\ 7 A S 

100 

6 59 

1.8 

84 

639 

1.80 

0,03 

101.80 

101.50 

98.34 

98,16 

Clase 4 apoyo B 

AS V) 

1 50 

6 59 

1.8 

84 

639 

1.80 

0,03 

101.50 

101.30 

98.13 

97,89 

Clasc 4 apoyo B 

v) Ain 

100 

1.159 

5.8 

84 

1.139 

2.06 

0.03 

101.30 

101.20 

97.86 

97,29 

(da.se 4 apoyo B 


I'o: r;! 
toni.iiv.nin 


/OIKS p 
LViieral 


m (icularos, 
no liace 


vl disoiio sc procurd, considcrando los colccloros irahajando a scccion 
iconscjable la! practica para cl case dc colccloros de auuas servidas. 


plena, sin embargo, la 



_ _JS5C£ ' 



/ it/. A -10 . -- / uhenu de eonereto en zanja sin entiba- 
dn Hanjuisimeto. lido. Lara , Venezuela. 


Hq. X ’-II. — Tuber ia tie concreto y junta de mortem 
de cement o. Cloacas de Calabozo, Edo. (iuarico, Ve- 
nezuela. 
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